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INTRODUCTION 

 

 

Le développement économique dans les pays industrialisés privilégie la construction verticale 

dans un souci d’économie de l’espace 

Tant que l’Algérie se situe dans une zone de convergence de plaques tectoniques, donc elle se 

représente comme étant une région à forte activité sismique, c’est pourquoi elle a de tout 

temps été soumise à une activité sismique intense. 

Cependant, il existe un danger représenté par ce choix (construction verticale) à cause des 

dégâts comme le séisme qui peuvent lui occasionner. 

Chaque séisme important on observe un regain d'intérêt pour la construction parasismique. 

L'expérience a montré que la plupart des bâtiments endommagés au tremblement de terre de 

BOUMERDES du 21 mai 2003 n'étaient pas de conception parasismique. Pour cela, il y a lieu 

de respecter les normes et les recommandations parasismiques qui rigidifient convenablement 

la structure. 

Chaque étude de projet du bâtiment a des buts: 

- La sécurité (le plus important):assurer la stabilité de l’ouvrage, 

- Economie: sert à diminuer les coûts du projet (les dépenses), 

- Confort, 

- Esthétique. 

L’utilisation du béton armé (B.A) dans la réalisation c’est déjà un avantage d’économie, car il 

est moins chère par rapport aux autres matériaux (charpente en bois ou métallique) avec 

beaucoup d’autres avantages comme par exemples : 

- Souplesse d’utilisation, 

- Durabilité (duré de vie), 

- Résistance au feu. 

Rappelons que le béton armé de par sa composition est obtenu par incorporation d'armatures 

dans le béton pour reprendre les efforts de traction. Le béton seul résiste mal à la traction mais 

résiste bien à la compression. C'est un matériau très hétérogène et anisotrope. L'acier est un 

matériau homogène et isotrope, il résiste aussi bien en traction qu'en compression. 

Le mélange de ces deux matériaux est hétérogène et anisotrope. Les pièces en béton armé 

jouent un rôle important dans la structure dont elles font partie. Un pourcentage minimal 

d'armatures est habituellement prévu, en application de la règle de non fragilité, lorsque la 

résistance à la traction par flexion des pièces est supposée nulle. 

Dans ce projet de conception et de dimensionnement d'un immeuble R+8  en béton armé, une 

répartition des différents éléments avec leur section de béton et d'acier est proposée afin que 

la structure puisse résister de façon efficace aux sollicitations et transmettre les charges au sol 

de fondation. 
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Des principes de calculs propres au béton armé ont été élaborés grâce à des hypothèses 

permettant une application de la Résistance des Matériaux. Il s'agit de la loi de HOOK, du 

principe de superposition, de l'hypothèse de NAVIER-BERNOUILLI (les sections planes 

restent planes après déformation). On suppose que le béton est fissuré en traction (hypothèse 

de NEWMANE). 

Ainsi, la théorie utilisée actuellement pour le calcul des ouvrages de béton armé est basée sur 

des données consistant à étudier leur comportement local ou d'ensemble. C'est ce qui a permis 

le calcul suivant la méthode des ETATS LIMITES. 

L'informatique constitue à notre époque un outil très précieux vis-à-vis de l'élaboration d'un 

travail de routine et de recherche, notamment dans le calcul des ouvrages de génie civil. C'est 

ainsi que nous avons choisi le logiciel ETABS pour effectuer la conception et le 

dimensionnement de l'immeuble. 

Ce présent document s'articule sur les points suivants: 

- La présentation du projet et du logiciel de calcul utilisé; 

- La conception structurale du projet; 

- Le dimensionnement des éléments de la structure. 

Plus exactement il est constitué de six chapitres  

• Le Premier chapitre consiste à la présentation complète de bâtiment, la définition des 

différents éléments et le choix des matériaux à utiliser.  

• Le deuxième chapitre présente le pré dimensionnement des éléments structuraux (tel 

que les poteaux, les poutres et les voiles).  

• Le 3ème chapitre présente le calcul des éléments non structuraux (l'acrotère, les 

escaliers et les planchers).  

• Le 4éme chapitre portera sur la modélisation et vérification de RPA . L’étude du 

bâtiment sera faite par l’analyse du modèle de la structure  à l'aide du logiciel de 

calcul ETABS 

• Le calcul des ferraillages des éléments structuraux, fondé sur les résultats du logiciel 

ETABS est présenté dans le 5
ème 

chapitre.  

• Pour le dernier chapitre on présente l'étude des fondations suivie par une conclusion 

générale. 
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CHAPITRE I

DESCRIPTION ET PRÉSENTATION

DE L’OUVRAGE

I.1 INTRODUCTION

Notre projet consiste à étudier et à calculer les éléments résistants d’un bâtiment (R+8) à usage

commercial et d’habitation, à ossature mixte (portique << poteau-poutre >> et voile en béton

armé).

Cet ouvrage sera implanté à Tizi-Ouzou qui est classée par les Règlement Parasismique

Algériennes (RPA 99 / Version 2003) comme zone de moyenne sismicité (zone IIa).

I.2 DESCRIPTION DE L’OUVRAGE

C’est un bâtiment à ossature mixte. Il est constitué de :

- Un rez-de-chaussée à usage commercial,

- 8 étages à usage d’habitation,

- Une cage d’escalier,

- Une cage d’ascenseur.

I. 3 CARACTÉRISTIQUES MÉCANIQUES DU SOL

Les essais réalisés par le laboratoire géotechnique spécialisé ont évalué :

Contrainte admissible de σsol = 2.00 bars.

I.4 CARACTERISTIQUES GEOMETRIQUES DE L’OUVRAGE

Comme caractéristiques géométriques, nous relevons ce qui suit :

- Hauteur totale du bâtiment (y compris l’acrotère) : 29.16 m,

- Longueur totale du bâtiment : 21.50 m,

- Largeur totale du bâtiment : 10.20 m,

- Hauteur d’un étage courant : 3.06 m,

- Hauteur d’un rez-de-chaussée :4.08 m,

- Hauteur de l’acrotère : 0.6 m.

I.5 ELEMENTS DE L’OUVRAGE

1. Ossature

Le bâtiment a une ossature mixte composée de poteaux et des poutres qui forment un système de

portiques , et un ensemble de voiles disposés dans les deux sens, longitudinal et transversal,

formant ainsi un système de contreventement rigide et assurant la stabilité de l’ouvrage.
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2. Les planchers

Tous les planchers de ce bâtiment seront réalisés en corps creux avec une dalle de compression

pour les étages courants, les planchers disposent d’un revêtement en carrelages scellés. En

revanche, pour la terrasse, le plancher dispose d’un complexe d’étanchéité et une forme de pente

de 1.5% afin de faciliter l’écoulement des eaux pluviales.

Les planchers remplissent deux fonctions principales :

- Fonction de résistance mécanique : les planchers supportent leurs poids propres et les

surcharges d’exploitation.

- Fonction d’isolation : Ils assurent l’isolation thermique et acoustique.

3. Les escaliers

Le bâtiment est muni d’une cage d’escaliers, composés de paliers et de paillasses en béton armé,

assurant la circulation sur toute la hauteur du bâtiment. Ils sont coulés sur place, on distingue

deux catégories :

o Escalier a trois volées conduisant du RDC au 1er étage.

o Escalier a deux volées menant du 1er étage aux divers autres étages.

4. Dalle pleine en béton arme

Des dalles pleines en béton armé sont prévues au niveau des balcons, les paliers de l’escalier et la

salle machines

5. Cage d’ascenseur

Le bâtiment comporte une cage d’ascenseur réalisée en voiles en béton armé.

6. Maçonnerie

Concernant la maçonnerie, on relève les éléments suivants :

- Murs extérieurs : ils sont réalisés en doubles cloisons de briques creuses de 10 cm

d’épaisseur, avec une lame d’air de 5 cm (10+5+10),

- Murs intérieures : ils sont réalisés en briques creuses de 10 cm d’épaisseur.

7. Les revêtements

Les divers types de revêtements et leur destination se présentent comme suit :

- Mortier de ciment : pour les murs de façades et les salles d’eau,

- Plâtre pour les cloisons et les plafonds,

- Carrelage scellé pour les planchers et les escaliers.

8. Les voiles

Les voiles sont des éléments rigides en béton armé coulés sur place. Ils sont destinés d’une part à

reprendre une partie des charges verticales, et d’autre part à assurer la stabilité de l’ouvrage sous

l’effet des chargements horizontaux.

9. Système de coffrage
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On opte pour un coffrage métallique pour les voiles et les poteaux de façon à limiter le temps

d’exécution, et un coffrage classique en bois pour les poutres.

10. Règlements utilisés

Le calcul du présent ouvrage sera conforme aux règles BAEL91, aux prescriptions algériennes de

construction inscrites dans le RPA99 modifié 2003 et dans le DTR-BC2.2.

I.6 CARACTERISTIQUES MECANIQUES DES MATERIAUX

A. LE BÉTON

A.1 GENERALITES

Le béton est un matériau de construction composite fabriqué à partir de granulats naturels ou

artificiels agglomérés par un liant (ciment) et éventuellement d’adjuvants. Dans notre cas, le

béton sera dosé à 350 kg/m3 de ciment CPA325.

Pour 1 m3 de béton :

- Granulats : sable 380 à 450 cm3,

- Gravillons : 750 à 850 cm3,

- Ciment : 300 à 400 kg,

- Eau : 140 à 200 L,

- Adjuvants (retardateur, accélérateur, entraineur d’air…).

La réalité pratique conduit vers le rapport suivant : 5,0
C

E
 .

Le béton possède une grande résistance à la compression (20 à 40 MPa) et une faible résistance à

la traction (2 à 4 MPa).

A.2 RESISTANCE CARACTERISTIQUE DU BETON A LA COMPRESSION (BAEL

91 modifie 99Art A 2.1.11)

Un béton est défini par sa résistance à la compression à 28 jours, dite : « Résistance

Caractéristique à la compression », notée fC28. Elle est déterminée sur la base d’écrasements

d’éprouvettes normalisées (16 x 32) cm2 par compression axiale après 28 jours de durcissement.

Figure I.1 Essai de compression

߶ 16 cm

h = 32 cm

F
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Lorsque la sollicitation s’exerce sur un béton d’âge j < 28 jours, sa résistance à la compression

est calculée comme suit :

28
83.076.4

ccj f
j

j
f


 Pour fc28 ≤  40 [MPa]   

(BAEL 91 modifie 99, Art A.2.1)

2828
95.040.1

cccj f
j

j
ff


 Pour fc28 ≥ 40 [MPa]              

Pour j >28 jours, la résistance caractéristique du béton est définie comme suit :

fcj = 1,1 fc28 pour fc28 < 40 MPa

Pour ce projet, la résistance caractéristique à la compression adoptée sera : fc28 = 25 [MPa]

A.3 RÉSISTANCE CARACTÉRISTIQUE À LA TRACTION

La résistance du béton à la traction (ftj) est très faible, elle est déterminée par la relation

suivante :

)(06,06,0 MPaff cjtj  , avec fcj < 60 MPa

(BAEL91 modifie 99, Art 2 - 1.12)

fc28 =25 MPa et ft28 = 0,6+0,06× 25 = 2,1 MPa.

A.4 CONTRAINTES LIMITES

A.4.1 CONTRAINTE A LA COMPRESSION

 Etat limite ultime (ELU)

Il correspond à la perte d’équilibre statique et l’effet unitaire de stabilité de forme, surtout à la

perte de résistance (rupture) qui conduisent à la ruine de l’ouvrage.

b

c
bcbc

f
f


 2885.0 

 (BAEL91 modifié 99, Art A.2.1, 41).

Avec:

 : coefficient dépendant de l’application des combinaisons d’action (durée de la charge).

Ses valeurs sont comme suit :

   = 0,85 quand  t  ≤  24 h. 

   = 0,90 quand   1h  ≤  t ≤  24 h. 

  = 1,00 quand t > 24 h.
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Et, bγ : Coefficient de sécurité partiel. Il est tel que :

o bγ = 1,5 en situation courante.

o bγ = 1,15 en situation accidentelle.

À j = 28 jours, en situation courante : bγ =1,5 et durable :  =1.

On a : 14,214,171,51
250,85

σbc 


 MPa

 Diagramme contrainte-déformation

Le diagramme est composé d’une :

- partie pour bcε ≤  2‰ : c’est l’état élastique,                    

- partie pour 2‰ ≤ bcε ≤ 3,5‰ : c’est l’état plastique. 

Parabole Rectangle

2 ‰ 3,5 ‰

Figure I.2 Diagramme contrainte – déformation du béton à l’ELU

 Etat limite de service (ELS)

C’est l’état au- delà duquel ne sont plus satisfaites les conditions normales d’exploitation et de

durabilité qui comprend les états limite de fissuration et de déformation :

- Etats limites de service vis-à-vis de la compression du béton,

- Etats limites d’ouvertures des fissures,

- Etats limites de service de déformation.

A.4.2 LA CONTRAINTE LIMITE DE SERVICE A LA COMPRESSION

c28bc 0,6.fσ  .

Avec :

bcσ : Contrainte admissible à l’ELS.

A j=28 jours :

buf

bcε

bcσ
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15 25  0,6 σ bc MPa.

A.4.3 DIAGRAMME CONTRAINTE-DEFORMATION

Figure I.3 Diagramme de contrainte –déformation du béton à la compression (ELS)

A.4.4 Contrainte limite ultime de cisaillement (BAEL91, Art5.1, 1)

La contrainte tangentielle du béton pour une section rectangulaire est définie par :

db

v

0 






Elle ne doit pas dépasser les valeurs suivantes :

o u = min (0,13 fc28, 5) [MPa], pour la fissuration peu nuisible,

o u = min (0,10 fc28, 4) [MPa], pour la fissuration préjudiciable ou très préjudiciable

Avec :

Vu : valeur de l’effort tranchant dans la section étudiée (calculée à ELU).

b0: la largeur de l’âme.

d : valeur de la hauteur utile.

A.5 MODULE DE DEFORMATION

 Déformation instantanée

On distingue deux déformations instantanées :

o Déformation longitudinale,

o Déformation transversale.

 Module de déformation longitudinale du béton

On admet la relation suivante sous des contraintes normales d’une durée d’application < 24 h.

3
cjij f11000E  (BAEL91 modifie 9, Art A.2.1, 21).

Pour : j = 28j tel que : fc28= 25MPa

2 ‰

(MPa)

c28bc 0,6.fσ 

εbc (‰)
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Ei28= 32164,2 MPa.

Et i : instantanée.

 Module de déformation transversale

D’après la règle BAEL91 modifie99, Art A.2.1,3, le module de déformation transversale est

donné par :

)v1(2

E
G




Avec : E : Module de Young.

υ : coefficient de poisson. 

Et tels que :

tt

tt




 et

alelongitudinrelativendéformatio

aletransversrelativendéformatio


On notera que :

0 (ELU), pour le calcul des sollicitations.

2,0 (ELS), pour le calcul des déformations.

b. Déformation différée

C’est une déformation longitudinale à longue durée.

Le module de déformation longitudinale à longue durée est donné par :

3
cjf3700

3

Eij
E  (BAEL91 modifie99, Art A.2.1, 22).

Pour les charges de logue durée d’application à j= 28 jours ;

EV28=10818.865 MPa.

B. ACIER

Les aciers sont utilisés pour équilibrer les efforts de traction aux quels le béton ne résiste pas. Ils

sont caractérisés par leurs limites élastiques et leurs modules d’élasticité.

En général les aciers utilisés sont de type :

1. Acier a haute adhérence (HA) : ce sont des aciers à haute résistance et se présentent en 2

nuances :

FeE 400 fe = 400 MPa.

FeE 500 fe = 500 MPa.

2. Les treillis soudés (Fe 520): ce sont des composés de fils porteurs de diamètre plus faible.

Fe : limite élastique dans le temps.

B.1 MODULE DE DEFORMATION LONGITUDINALE
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Pour tout les aciers utilisés, le module de déformation longitudinale est égal à :

Es = 2x105 MPa (BAEL91 modifie99, Art A.2.2,1).

B.2 COEFFICIENT DE POISSON

Le coefficient de poisson υ pour les aciers pris égal à 0.3.

B.3 LES CONTRAINTES LIMITES DANS LES ACIERS

a. A l’ELU

Les armatures sont destinées à équilibrer et à reprendre les efforts de traction, et elles sont

utilisées jusqu’à leurs limites élastiques avec une nuance de sécurité.

La contrainte limite de l’acier est donnée par la formule suivante :

s

e
s

F


 (BAEL91 modfie99, Art A.4.3,2).

Avec:

: Coefficient de sécurité.

= 1.15 : Situation durable.

= 1.00 : Situation accidentelle

b. A l’ELS

Il est nécessaire de limiter l’ouverture des fissures (risque de corrosion des armatures)

D’après les règles BAEL99, on distingue 3 cas de fissurations.

 Fissuration peu nuisible

Cas des éléments situés dans les locaux couverts. Dans ce cas, il n’y a pas de vérification à

effectuer excepté :

s

e
st

f


 (BAEL91 modfie99, Art A.4.5)

 Fissuration préjudiciable

Cas des éléments exposés aux intempéries ou à des condensations ou peuvent être

alternativement noyés et émergés en eau douce, risque d’infiltration :









 )f;110f(0,5max,fe

3

2
min tjes (BAEL91 modifie99 Art A 4.5.32)

Fe : désigne la limite d’élasticité des aciers utilisés.

Ft28 : résistance caractéristique à la traction du béton (MPa).

Avec :

 η =  Coefficient de fissuration. 

 η= 1.00  pour les aciers rond lisse (r.l). 
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 η= 1.30  pour les aciers hautes adhérences (Ф < 6 mm 

 η= 1.60  pour les aciers hautes adhérences (H.A) (Ф> 6 mm). 

 Fissuration très préjudiciable

Cas des éléments qui doit assurer une étanchéité ou exposés à des milieux agressifs.









 )f;110f(0,5max,fe

3

2
min t28es

(BAEL91 modifie99 Art A.4.5,33).









 )f;90f(0,5max,fe

3

2
min t28es

B.4 DIAGRAMME CONTRAINTE-DEFORMATION DE L’ACIER (BAEL91

modifie99 Art A.2.2, 2)

Figure I.4 Diagramme contrainte-déformation de l’acier

B.5 PROTECTION DES ACIERS (BAEL91 modifie99 Art A.7.2.4)

Dans le but de prémunir les armatures des effets d’intempéries et des agents agressifs, on doit veiller à ce

que l’enrobage (c) des armatures soit conforme aux prescriptions suivantes :

 C  ≥ 5 cm : pour les éléments exposés à la mer, aux embruns ou aux brouillards salins.

 C ≥ 3 cm : pour les éléments situés au contact d’un liquide (réservoirs, tuyaux,

canalisation).

 C ≥ 2 cm : pour les éléments situés dans des locaux non couverts soumis aux

condensations.

 C ≥ 1 cm : pour les parois situées dans les locaux couverts non exposés aux

condensateurs.

Dans notre structure on prend un enrobage : C = 2 cm.

es

+fe/s

Allongement

10 ‰
-10 ‰ -e

s

0

-fe/s

Raccourcissement
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CHAPITRE II

PRÉDIMENSIONNEMENT DES ÉLÉMENTS

ET DESCENTE DE CHARGE

II.1 INTRODUCTION

Après avoir défini les caractéristiques géométriques de notre structure et les caractéristiques des

matériaux, nous procédons dans ce chapitre, au pré dimensionnement des éléments porteurs du

bâtiment à savoir : les planchers, les poutres, les poteaux et les voiles, en utilisant les règlements

(RPA99∕ V2003) et BAEL99, CBA93. 

II.2 PRÉDIMENSIONNEMENT DES POUTRES

Les poutres sont des éléments en béton armé coulé sur place dont le rôle est l’acheminement des

charges et surcharges émanant des planchers aux éléments verticaux (poteaux ; voiles).

On distingue les poutres principales qui constituent des appuis aux poutrelles et les poutres

secondaires qui assurent le chaînage.

II.2.1 Poutres principales

a. La hauteur ht

La hauteur ht est donnée par :

1015
maxmax L

h
L

t 

Avec :

Lmax : longueur libre entre nus d’appuis

ht : hauteur totale de la poutre

Lmax = 490 – 25 = 465 cm

10

465

15

465
 th

31  ht  46,5 cm

On prend ht = 40 cm

b. La largeur

La largeur b est donnée par

0, 4 ht  b  0,7 ht figure II.1 poutre principale

16  b  28

On prend b = 25 cm

40cm

25cm
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c. Vérification des exigences du ( RPA 99 Version 2003 Art 7-4-1)

b = 25 cm > 20 cm

ht = 40 cm > 30 cm

46.1
25

40


b

ht  Conditions vérifiées

II.2.2 Poutres secondaires

a. La hauteur ht

La hauteur ht est donnée par :

10

L
h

15

L max
t

max 

Avec :

Lmax : longueur libre entre nus d’appuis ;

ht : hauteur totale de la poutre ;

10

330

15

330
 th Figure II.2 poutre secondaire

22  ht  33cm

On prend ht = 30cm

b. La largeur b

La largeur b est donnée par

0,4 ht  b  0,7 ht

12 b  21cm

On prend : b = 25 cm.

c. Vérification des exigences du RPA 99 Version 2003 (Art 7-5-1)

Ces vérifications sont montrées dans le tableau qui suit.

Tableau II.1 Vérification des exigences du RPA 99 Version 2003 (Art 7-5-1)

Poutres principales Poutres secondaires Vérifié (Oui/Non)

Hauteur (cm) 40 ˃ 30 30 ˃25 Oui

Largeur (cm) 25 ˃ 20 25 ˃ 20 Oui

Hauteur / Largeur) 1,6 < 4 1,2 < 4 Oui

30cm

25cm
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Conclusion

Nous adapterons des poutres de dimensions suivantes

Poutres principales : ht = 40 cm ; b = 25 cm

Poutres secondaires : ht = 30 cm ; b = 25 cm

II.3 PRÉ DIMENSIONNEMENT DES PLANCHERS

Les planchers sont des aires limitant les différents niveaux d’un bâtiment. Leur rôle principale est

la transmission des efforts horizontaux aux différents éléments de contreventement, et la

répartition des charges et surcharges sur les éléments porteurs. En plus de cette participation à la

stabilité de la structure, ils offrent une isolation thermique et acoustique entre les différents

étages.

II.3.1 Plancher en corps creux

L’épaisseur de ce type de planchers doit être calculée pour que les flèches développées durant la

durée d’exploitation de l’ouvrage ne soient pas trop élevées à cause des désordres que cela

occasionnera aux cloisons, aux revêtements, et au plancher lui-même.

L’épaisseur du plancher est donnée par la formule suivante :

5.22

L
h t 

Avec :

- L : longueur entre nus d’appuis,

- ht : hauteur totale du plancher.

On a :

L = 4,90 – 0,25 = 4,65m

5,22

465
th

ht = 20,66 cm.

Conclusion

On adoptera un plancher de 21 cm d’épaisseur composés d’un hourdis de 16 cm et d’une dalle de

compression de 5cm d’épaisseur.

Figure II.3 Coupe d’un plancher à corps creux

65 cm

21
cm
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II.3.2 Plancher dalle pleine

Les dalles assurent la transmission des charges aux différents éléments, comme elles constituent

une séparation entre les différents niveaux.

Leur pré-dimensionnement est déterminé en tenant compte des conditions essentielles de

résistance et d’utilisation.

- Condition de résistance à la flexion

- Épaisseur minimale requise h0

4,0
25

0  Si
l

h x

4,0
40

0  Si
l

h x

Avec :
y

x

l

l


lx : Petit coté du panneau de dalle

ly : Grand coté du panneau de dalle

1. Cage d’ascenseur niveau terrasse

1
60,1

60,1
 Avec lx = 1,60 m

4
40

160
0 h cm

2. Balcons

117,0
37,6

75,0
 Avec lx = 0,75m

9,1
40

75
0 h cm

 Resistance au feu

Pour deux heures de coupe feu, l’épaisseur minimale de la dalle pleine doit être égale à 11cm.

 Isolation acoustique

D’après la loi de la masse, l’isolation acoustique est proportionnelle au logarithme de la masse :

L =13,3 log (10M) si M < 200 kg/m²

L =15 log (M) + 9 si M > 200 kg/m

Donc pour assurer un minimum d’isolation acoustique, il est exigé une masse surfacique

minimale de 350 kg/m².

D’ou l’épaisseur minimale de la dalle est :
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14
2500

350
0 



M
h cm

Nous prenons ho = 15 cm

II.4 PRE DIMENSIONNEMENT DES VOILES

Les voiles sont des éléments constitués par une série de murs porteurs pleins ou comportant des

ouvertures. Ils assurent deux fonctions principales ; dune part, ils sont porteurs, ce qui leur permet

d’assurer le transfert des charges verticales, d’autre part, ils assurent une fonction de

contreventement qui garantit la stabilité sous l’action des charges horizontales

Leur pré dimensionnement se fera conformément à (Art 7-7-1du RPA99)

II.4.1 Épaisseur

Elle est déterminée en fonction de la hauteur libre d’étage (he) et des conditions de rigidité aux

extrémités.

he max = 4,08 – 0,21 = 3,87 m

20
)

20
,

22
,

25
(max eeee hhhh

e 

35,19
20

387
e cm

Avec :

he (max) : hauteur libre du RDC

 e =20 cm

II.4.2 Vérification des exigences du RPA99 Art 7.7.1

Ils sont considérés comme voiles de contreventement.

Les voiles satisfaisants à la condition : L min  4.e

On a :

L min = 0,85 m  4 x 0,20 = 0,8 m, d’ou la condition est vérifié.

Avec:

L min : portée minimale des voiles.

L’ouvrage de groupe d’usage (2) sera implanté à Tizi-Ouzou, zone de moyenne sismicité (IIa).

L’épaisseur minimale exigée est de 15 cm.

e= 20 cm > e min = 15 cm  Condition vérifiée.

Conclusion

On adoptera une épaisseur des voiles : e = 20 cm.
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II.6.CHARGES ET SURCHARGES

Les charges permanentes et les surcharges d’exploitation sont données comme suit

II.6.1 Charges permanentes (données par le DTR)

a. Charge permanente de plancher terrasse inaccessible (corps creux)

1- Protection lourde (ép. = 5 cm) : 1,00 KN /m² ,

2- Etanchéité multiple (ép. = 2 cm) : 0,12 KN /m²,

3- Forme de pente (ép. = 7 cm) : 1,54 KN /m²,

4- Para vapeur (Feuille polyane) : 0,01 KN/m²,

5- Isolation thermique en liège (ép. =5 cm) : 0,16 KN /m² ,

6- Plancher corps creux (16 + 5 cm) : 2,94 KN /m²,

7- Enduit de plâtre (ép. = 2 cm) : 0,20 KN /m,

G = 5,97 KN /m²

Figure II.4 plancher terrasse inaccessible.

b. Plancher étages courants et RDC (corps creux)

1-Revêtement en carrelage (ep = 2 cm) : 0,40 KN /m²,

2-Mortier de pose (ep = 3 cm) : 0,60 KN /m²,

3-Couche de sable (ep = 3cm) : 0,66 KN /m²,

4-Plancher corps creux (16 +5 cm) : 2 ,94 KN /m²,

5-Enduit de plâtre (ep = 2 cm) : 0,20 KN /m²,

6-Maçonerie en brique creuse (ep = 10 cm) : 0,90 KN /m²,

G=5,7kN /m

Figure II.5 plancher étages courants et RDC (corps creux)

1

2

3

5

4

6

7

3
2

4

5

1

6
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c. Balcons en dalle plaine

1- Revêtement en carrelage (ep = 2cm) : 0,40 KN /m²,

2- Mortier de pose (ep = 3cm) : 0,60 KN /m²,

3- Couche de sable (ep = 3cm) : 0,66 KN /m²,

4- Dalle pleine en béton armé (ep =15cm) : 3,75 KN /m²,

5- Enduit de ciment (ep = 2cm) : 0,20 KN /m² ,

G = 5,61 KN /m

Figure II.6 balcons en dalle plaine

II.6.2 Surcharges d’exploitation

Les surcharges d’exploitation sont données par le DTR comme suit :

- Plancher terrasse : Q = 1,00 KN /m²,

- Plancher étage courant : à usage d’habitation : Q = 1,50 KN /m²,

- Rez- de- chaussée : à usage commercial : Q = 4,00 KN /m²,

- Balcons : Q = 3,50 KN /m²,

- L’acrotère : Q =1,00 KN /m²,

- L’escalier : Q = 2,50 KN /m².

II.7 DESCENTE DE CHARGES

La descente de charges est obtenue en déterminant le cheminement des efforts dans la structure

depuis leurs points d’application jusqu’aux fondations.

D’une façon générale, les charges se distribuent en fonction des surfaces attribuées à chaque

élément porteur (poutre, poteau, voile), appelée surface d’influence.

II.7.1 Prédimensionnement des poteaux

Le pré dimensionnement des poteaux se fera à l’état limite de service(ELS) en compression

simple, selon la combinaison (Ns=G+Q).

Avec Ns : effort normal repris par le poteau.

G : charge permanente.

Q : surcharge d’exploitation en tenant compte de la dégression des surcharges.

3

2

4

5

1
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En supposant que seul le béton reprend l’effort normal, on effectuera le calcul pour le poteau le

plus sollicité. On choisira le poteau « B.7».

La section S est donnée par la formule suivante :
bc

SN
S




Avec : bc contrainte de compression admissible du béton égale à 15 MPa.

15f6,0 28cbc  MPa

Figure II.7 Surface revenant au poteau B7

 Surface d'influence revenant au poteau B7

S1= 2,325 x 1,360 = 3,162 [m2]

S2= 1,750 x 1,360 = 2,380 [m2]

S3= 1,750 x1, 650 = 2,887 [m2]

S4= 2,325 x 1,360 = 3,836 [m2]

ST = S1 + S2 + S3 + S4 = 11.912 [m2]

1. Poids propre des poutres

- Poutres principales : Gpp = 0,25 x 0,40 x 25 x 4,90 = 12,25 KN,

- Poutres secondaire : Gps = 0,25 x 0,30 x 25 x 3,55 = 6,65 KN.

D’où le poids des poutres : Gp = 12,25 + 6,65 = 18,9 KN

S4 S1

PPPPPPPPPPPP

S3 S2

1,360m0,25m1,650 m

2,325m

0,25m

1,750mP.S

P.P P.P

P.S
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2. Poids des planchers

a. Charges revenant à chaque plancher

- Plancher terrasse G = 5,97 KN/m2

Q = 1,00 KN/m2

- Plancher étage courant G = 5,7 KN/m2

Q = 1,50 KN/m2

- Plancher RDC (commercial) G = 5,7 KN/m2

Q = 4,00KN/m2

b. Charges permanentes totales

Poids du plancher : P = G x S

Plancher terrasse : G = 5,97 x11, 912 = 71,12 KN

Plancher étage courant : G = 5,70 x11, 912 = 68 KN

c. Surcharges d’exploitations totales

- plancher terrasse: Q0= 1,00 x 11,912 = 11,912 KN,

- plancher étage courant: Q1= Q2= Q 3=……..Q8= 1,50x11, 912 =17,87KN,

- plancher commercial: Q9 = 4,00 x 11,912 = 47,65 KN.

3. Poids propre des poteaux

Le poids propre des poteaux sera pris en compte dans le calcul, en fur et à mesure que leurs

sections réelles seraient fixées.

II.7.2 Surcharges d’exploitation

1. Loi de dégression des charges en fonction du nombre d’étages

La loi de dégression des charges s’applique aux bâtiments à grand nombre de niveaux, où les

occupations des divers niveaux, peuvent être considérées comme indépendantes. Les niveaux

occupés par des locaux industriels où commerciaux, ne sont pas comptés dans le nombre d’étages

intervenant dans la loi de dégression, les charges sur ces planchers sont prises sans abattement.

Le nombre minimum de niveaux pour tenir compte de la loi de dégression est de (05), ce qui est

le cas du bâtiment étudié.
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2. Coefficients de dégression des charges

0 = S0

1 = S0 + S1

2 = S0 + 0,95 (S1+S2)

3 = S0 + 0,90 (S1 + S2 + S3)

4 = S0 + 0,85 (S1 + S2 + S3 + S4)

n = S0 + [ (3 + n)/ 2n ] . n
i1 S0

Pour n  5

Le tableau suivant resume les coefficients des degressions des surcharges.

Tableau II.2 Coéfficients de degression des surcharges

II.7.3 Les surcharges Cumulées

Q0=11 ,912KN

Q0+ Q1 =11,912+17,87= 29,782KN

Q0+ 0,95 (Q1 + Q2)= 11,912+ 0,95(2x17, 87)= 45,865KN

Q0+ 0,90 (Q1 + Q2 + Q3) = 11,912+ 0,90(3x17, 87)=60,161KN

Q0+ 0,85 (Q1 + Q2 + Q3 + Q4)= 11,912+ 0,85(4x17, 87)=72,67 KN

Q0+ 0,80 (Q1 + Q2 + Q3 + Q4 + Q5)= 11,912+ 0,80(5x17, 87)=83,392 KN

Q0+ 0,75 (Q1 + Q2 + Q3 + Q4 + Q5 + Q6) = 11,912+ 0,75(6x17, 87)=92,327 KN

Q0+ 0,714 (Q1 + Q2 + Q3 + Q4 + Q5 + Q6+ Q7)= 11,912+ 0,714(7x17, 87)= 101,226 KN

Q0+ 0,687(Q1 + Q2 + Q3 + Q4 + Q5 + Q6+ Q7+ Q8)= 11,912+ 0,687(8x 17,87) =110,125 KN

Q0+0,66(Q1+Q2+Q3+Q4+Q5+Q6+Q7+Q8)+0,66(Q9)=11,91+0,66(8x17,87)+(0,66x47,6)=137,71 KN.

Les resultats de calcul de la descente de charges sont montrees dans le tableau qui suit.

Niveau
9

8
7

6 5 4 3 2 1

Coefficient
1

1 0,95 0,90 0,85 0,80 0,75 0,74 0,69

S0

S1

S2

S3

S4

Sn
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Tableau II.3 récapitulatif de la descente de charges sur le poteau (E.5)
N

iv
ea

u
x Charges Permanentes [KN]

Charges
d’exploitation

[KN]

Efforts
normaux

[KN]
Sections [cm²]

Poids des
planchers

Poids des
poutres

Poids des
poteaux

G
G

Cumul
Q Q Cumul N =Gc+Qc S N/bc

Section
Adoptée

9 71,12 18,9 0,00 90,02 90,02 11,912 11,912 101,932 52,050 30x30

8 68 18,9 6,413 25,313 115,333 17,87 29,782 145,115 109,630 30x30

7 68 18,9 6,413 25,313 140,646 17,87 47,652 188,298 166,250 30x30

6 68 18,9 8,72 25,313 165,659 17,87 65,522 231,181 224,067 35x35

5 68 18,9 8,728 95,628 261,587 17,87 83,392 344,979 280,921 35x35

4 68 18,9 8,728 95,628 357,215 17,87 101,262 458,477 336,696 35x35

3 68 18,9 8,728 95,628 452,843 17,87 119,132 571,975 401,967 35x35

2 68 18,9 11,400 98,3 551,143 17,87 137,002 688,145 472,219 40x40

1 68 18,9 15,48 102,38 653,523 47,65 184,652 838,175 536,810 40x40

Remarque

La loi de dégression des charges dans les bâtiments à plusieurs étages, ne donne pas un

dimensionnement suffisant pour les sections des poteaux, et vu la hauteur de notre ouvrage et

aussi l’effet du séisme, il est préférable d’augmenter la section des poteaux, en respectant les

conditions de RPA99 (Version 2003) suivantes :

25),( 11 hbMin cm

20

h
),( e

11 hbMin
en zone IIa

Les sections adoptées sont

(30×30) cm2 pour les niveaux 9, 8, 7

(35×35) cm2 pour les niveaux 6, 5, 4,3

(40×40) cm2 pour les niveaux 2, 1

a. Vérification relative au coffrage (RPA 99 version 2003 Art 7.4.1)

Les poteaux doivent être coulés sur toute leur hauteur (he) en une seule fois.

Les dimensions de la section transversale des poteaux en zone IIa doivent satisfaire les conditions

suivantes :

min (b1 , h1)  25cm

min (b1, h1) 
20

eh

4
h

b

4

1

1

1 
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4
4

1

1

1 
b

h

 Poteau (30x30)

Min (30,30) = 30cm  25cm

Min (30,30) = 30  15,3 cm

41
30

30

4

1
 .

 Condition vérifiée

 Poteau (35x35)

Min (35,35)= 35cm 25cm

Min (35,35) = 35cm  15,3cm

41
35

35

4

1
 .

 Condition vérifiée

 Poteau (40x40)

Min (40,40)= 40cm 25cm

Min (40,40) = 40cm  15,3cm

41
40

40

4

1


Condition vérifiée

b. Vérification des poteaux au flambement

Le calcul des poteaux au flambement, constitue à vérifier la condition suivante :

50
i

I f 

Avec :

-  : Élancement du poteau ;

- If : Longueur de flambement (If = 0,7. L0),

- i : Rayon de gyration; ( i = [I /B]1/2 ),

- I : Moment d’inértie ; (I = bh3 /12 ),

- B: Section transversale du Poteau ; (B = h . b),



CHAPITRE II PREDIMENSIONNEMENT DES ELEMENTS ET DESCENTE DE CHARGE

Promotion 2016/2017 page 22

- L0 : hauteur libre du poteau.

h

l

bh

bh

l

B

I

l 0

3

00 .7,0.12

12/

7,07,0
 

h

l0127,0


b

L0425.2

1- Poteaux du RDC  = 2,425 x 4,08 / 0,40 = 24,735< 50  Vérifiée

2- Poteaux du 1er étage  = 2,425 x 3,06 / 0,40 = 18,55 < 50  Vérifiée

3- Poteaux de 2éme ou 5eme étage  = 2,425 x / 0,35 = 18,77 < 50  Vérifiée

4- Poteaux de 5éme ou 8éme étage  = 2,425 x 2,71 / 0,30 = 21,91 < 50  Vérifiée
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CHAPITRE  III 

CALCUL DES ELEMENTS  

 

 III.1 CALCUL DE  L’ACROTERE 

Ce chapitre concerne le dimensionnement et le calcul des éléments de la Structure qui peuvent 

être étudies isolément sous l’effet des charges seules qu’ils leurs reviennent. 

Le calcul se fera conformément aux règles (BAEL 91 modifiées 99) 

III.1.1 INTRODUCTION  

L’acrotère est un élément structural contournant le bâtiment conçu pour assurer la sécurité totale 

au niveau de la terrasse inaccessible et protéger le gravier contre poussée du vent. La forme de 

pente de l’acrotère sert de protection contre l’infiltration des eaux pluviales. 

Il sera calculé comme une console encastrée au niveau du plancher toiture, elle a une section 

trapézoïdale dans les dimensions sont 10cm d’épaisseur ,60cm de hauteur. Il est soumis à un 

effort  G  dû à son poids propre et à un effort latéral Q dû à la main courante qui  engendre un 

moment de renversement  M  dans la section d’encastrement.  

Le ferraillage sera déterminé en flexion composée pour une bande de  1m linéaire de largueur. 

 

 

 

                                                         
                                                                                                                                           
                                                          
                                                         
                                                                                                                                
                                                                                                                                                    
                                                         
 

 

 

 

 

 

 

  
 

   Figure III.I.1 Coupe transversal de l’acrotère     Figure III.I.2  Schéma statique de l’acrotère 

 

 
 
 

Q 
G 
 

H
=

0
,6

m
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a.  Schémas statiques de calcul   
                                                                                                                        

                                                                                                                      
 
                                                     
 

 

  

 

  

                                                        M = Q x H    T =Q              N   

 Diagramme des Diagramme des Diagramme de

 Moments efforts tranchants   efforts normaux 

 

Figure III.I.3  schéma statique de calcul                   

b.    Calcul des sollicitations 

 Effort normal dû au poids propre de la section d’encastrement 

    KN/ml 71, 11,06,01,007,0
2

0,10
0,03x 25 SG   

















   

    G = 1,71 KN/m 
 

   Calcul des efforts 

Avec : 

-    : Masse volumique du béton, 

-   S : Section longitudinale de l’acrotère, 

-   Surcharge due à la poussée latérale Q : Q = 1KN /ml, 

-   Effort tranchant du a la poussée latérale: TG = Qx1ml = 1KN, 

-   Effort normal du au poids propre G : NG  = Gx1 ml = 1,71 KN, 

-   Effort normale du a la surcharge Q : NQ = 0 

-   Moment de renversement du à G : MG = 0 

-   Moment de renversement M dû à l’effort horizontal Q : 

MQ = Q x H = 1 x 0,6 = 0,6 KN.m. 

 

c. Diagramme des efforts 

 

 

                                                                                                                                                                                                                                       
              Q                   0                                                         0                                
                                                                                                                           
                                                                                                                                           
                                                                                                                                                    
                                                         
                                    MQ=0,60KN.m                         NG=1,71KN                              TQ=1KN 

                                                                                                                                                    
Figure III.1.4   Diagrammes des efforts interne MQ ; NG ; TQ 

 
 

Q 
 

H
 =

6
0

 c
m

 

G 
 

Diagramme de moment       

fléchissant 

Diagramme de l’effort 

normal 

Diagramme de l’effort 

tranchant 

  
  
  
  
  
 

H
=

0
.6

m
 

G 
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III.1.2  COMBINAISONS DE CHARGES  

a- ELU : La combinaison est 1,35 G + 1,50 Q  

 Effort normal de compression dû à G :    

     Nu = 1 ,35 NG + 1,5 NQ = 1,35 x 1,71+ 0 = 2,31KN/ml 

 Moment de renversement dû à Q :  

     Mu = 1,35 MG + 1,5 MQ = 0+1,5 x 0,6 = 0,9 KN.m 

b-  ELS : La combinaison est  G +Q   

 Effort normal de compression :   

     Ns = NG + NQ  = 1,71 KN 

 Moment de renversement : 

 Ms = MG + MQ = 0,6KN.m 

III.1.3   FERRAILLAGE 

Il consiste à l’étude d’une section rectangulaire soumise à la flexion composée 

(effort de compression N et un moment  fléchisson 

 

 

 

 

 

  

               c  

 

 

Figure  III.1.5   Schéma de calcul de l’acrotère 

C : Centre de poussée, 

e : Excentricité, 

Mf : Moment fictif calculé par rapport  au C.D.G des armatures tendues, 

H =10 cm, d =8cm, c =c’=2 cm, b =100 cm, 

 Calcul a L’ELU 

a. Calcul de l’excentricité 

me

N

M
e

u

u

u
u

390,0   
31,2

9,0
 

  





 

eu = 39cm 

cmc
h

 32
2

10
     

2
        

 

g 
A sc 

A st 

e M                       

e 

A st                       

e 

 b = 100 cm                      
e 

h       d                 

e 

 N                       

e 
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On aura:   eu =39 cm  >  cmc
h

 32
2

10
     

2
  

D’où Le centre de pression se trouve à l’extérieur de la section limitée par les armatures, comme  

(N) est un effort de compression, donc la section est partiellement comprimée, elle sera calculée 

en flexion simple sous l’effet d’un moment fictif « Mf » puis on se ramène à la flexion composée. 

 

b. Calcul de la section d’armatures en flexion simple 

42,002,0
2

1,0
390,0

2


















 c

h
eg u  

 Moment fictif     

Mf  = Nu x g = 2,31 x 0,42= 0,970 KN.m 

 Moment réduit  

2,14²8100

10009.0

² 







bc

u
b

fdb

M
  

b = 0, 01 < R = 0,392                 SSA 

 

b = 0,01                 = 0,995 

 

 Les armatures fictives   

3488995,0

10970,0 3









s

f

f
d

M
A


 

Af = 0,350cm²  

 

 

c. Calcul de la section d’armatures réelles en flexion composée  

 

La section réelle des armatures : 
348

1,23
35,0 

s

u
fU

N
AA


 

Au  = 0,28cm² 

 

 III.1.4   VERIFICATION A L’ELU 

1. Condition de non fragilité (Art A.4.2.1/BAEL 91) 

 

Un élément est considéré non fragile lorsque la section des armatures tendues qui travaillent à la 

limite élastique est capable d’équilibrer le moment de la première fissuration de la section droite.  

 Armatures principales 

cm
N

M
e

s

s
s 3,353529,0 

7,1

6,0
  
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
















d185,0e

d455,0e

f

fdb23,0
A

s

s

e

28t
min  

 


















8185,03,35

8455,03,35

348

1,2810023,0
minA

 

 AU = 0,28 cm2   Amin = 1,04 cm².  

            La condition n’est pas vérifiée on adoptera la section minimale d’armatures 

A = Amin = 1,04 cm². 

 

Soit :  AAdoptée = 4HA8 = 2,0 1cm²/ml   avec un espacement  . 25
4

100
cmSt   

  

 Armatures de  répartition  

 

4

adoptée

r

A
A 

4

01,2
 = 0,50cm2                         

Ar = 0,50cm2   soit   Ar= 3HA8 = 1,5 cm²/ml    

Avec un espacement : st =20cm   

 

2. Vérification de la contrainte de cisaillement (Art A.5.2.1/BAEL91) 

 

La vérification s’effectue à l’ELU, la fissuration est considérée comme  préjudiciable d’où : 

 

db

VU
u


  avec :   𝝉𝒖  est la Contrainte de cisaillement  

On doit vérifier que : )(  4 ; 0,15min 28 MPa
f

db

V

b

cU
u















    

MPau 019,0
801000

105,1 3





  

  MPa
db

VU
u 5,24 ; 5,2min4; 

5,1

2515,0
min019,0 
















 



   

  𝜏𝑢  = 0,019 < 2,5                 La condition est vérifiée. 

Donc le béton seul peut rependre l’effort de cisaillement alors les armatures transversales ne sont 

pas nécessaires. 

 

3. Vérification de l ‘adhérence des barres (Art A.6.1.3/BAEL91) 
 

MPa 15,31,25,1 28se  tsse f  

ft28=2,1MPa  et s  est le coefficient de scellement  

s=1,5   (acier de haute adhérence) 
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


i

u
se

d

V




9,0
 

ui : Somme des périmètres utiles des armatures 

 

ui= 4 x 3,14 x0.8 =10,05cm 

05,1089,0

105,1




se  

se = 0,207 MPa  <  se = 3,15 MPa                 Condition vérifiée. 

 

III.I.5   VERIFICATION DES CONTRAINTES A L’E L S 
 

L’acrotère est exposé aux intempéries, donc la fissuration est considérée comme préjudiciable. 

 

               Ns = 1,71 KN 

               Ms = 0,6 KN/m 

 

  es = 35 cm > h/6  =  10/6 = 1,66 cm           La section est partiellement comprimée.  

 

On doit vérifier les conditions si dessous : 

stst    

scsc    

bcbc  
 

Avec : 

st  :  la contrainte dans les aciers tendues,
 

sc
 :   la contrainte dans les aciers comprimée, 

bc
 : la contrainte dans le béton comprimée, 

st
 : la contrainte limite dans les aciers tendues,                          

sc
 : la contrainte limite dans les aciers comprimée, 

bc
 : la contrainte limite dans le béton comprimée, 

 

scsc    Il n y a pas lieu de vérifier car il n y a pas acier comprimée. (SSA) 

v

s
st

Ad

M




1


 

 

251,0
8100

01,2100100
1 











db

AV
 

921,01               29,481 K                 1

1

k
k  021,0

29,48

1


 



CHAPITRE IIII CALCULE DES ELEMENTS 
 

 

Promotion 2016/2017                                                                                                                                          page 29 

 

MPa51,40
01,28921,0

106,0
  

3

st 





 

 









 f
c

S

fe

28
.110,

3
2min   

 n = 1,6 ;  Barre H.A 

  MPa 633,201633,201;66,266min st   

         MPa 633,201  5,40  stst MPa                 Condition vérifiée 

MPastbc 850,051,40021,0k    

 MPa 15      850,0  bcbc MPa                  Condition vérifiée. 

 III.1.6    VERIFICATION DE L’ACROTERE AU SEISME (ART 6.2.3 RPA99)    
 
Le RPA99 préconise de calculer l’acrotère sous l’action des forces sismiques suivant la formule :  

 

99)RPA  6.2.3Art (4P PP WCAF 
 

        
Avec: 

- A : coefficient d’accélération de zone, 

- Wp : poids de l’acrotère,             

- Cp : facteur de force horizontal,   

- A = 0,15, en « zone IIa », groupe d’usage « 2 »,  Wp= 1,7 KN/ ml,  

 Cp = 0,8, 

- Fp = 4 x 0,15 x 1,7 x 0,8 = 0,816  Q = 1 KN /ml, 

 

            Il est inutile de calculer l’acrotère au séisme. 

 

III.1.7   CONCLUSION  

Condition vérifiée, donc l’acrotère est calculée avec un effort horizontal Q=1KN/ml supérieur a 

la force sismique, d’ou le calcul au séisme est inutile .On adopte donc pour le ferraillage celui 

choisi précédemment. 
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Figure III.I.6    Ferraillage de l’acrotère 
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III.2 CALCUL DES PLANCHERS

III.2.1 PLANCHERS EN CORPS CREUX

Les plancher de ce bâtiment réalisé en corps creux plus une dalle de compression et des

poutrelles préfabriquées souvent.

Le plancher a corps creux est constitué de :

 NERVURES: appelées poutrelles de section en T, elle assure la fonction de portance,

la distance entre axe des poutrelles est de 65cm.

 REMPLISSAGE: en corps creux sont utilisées comme coffrage perdue, et comme

isolant phonique sa hauteur est de16cm.

 UNE DALLE DE COMPRESSION : en béton de 5cm d’épaisseur, elle est armée d’un

quadrillage d’armatures ayant pour but :

- Limite le risque de fissuration par retrait,

- Résister aux efforts des charges appliquées sur les surfaces réduites,

- Réaliser un effet de répartition entre poutrelles voisines de charges localisées

notamment celles correspondantes aux charges.

III.2.2 CALCUL DE LA DALLE DE COMPRESSION

La dalle de compression est coulée sur place, elle est de 5cm d’épaisseur armée d’un quadrillage

de nuance (TLE 520) dont les dimensions des mailles ne doivent pas excéder.

 20 [cm] pour les armatures perpendiculaires aux nervures,

 33 [cm] pour les armatures parallèles aux nervures,

 III.2.2.1 Calcul des armatures

a. Armatures perpendiculaires aux poutrelles

25,0
520

6544
A cm

f

L

e






L : distance entre axes des poutrelles L = 65 cm,

Avec un espacement e = 20 cm,

On adoptera pour A : 5T4=0,63 cm2,

b. Armatures parallèles aux poutrelles

A ∕ ∕  = A/2 = 0,63/2 = 0,315 cm2/ml

Avec un espacement de : e = 20 cm
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CONCLUSION

D’aprés les diamètres disponibles sur le marché On adoptera donc un treillis soudé (TLE520)

de (4x4x20x20) cm2.

Figure III.2.1 Treillis soudé 20X20

III.2.2.2 Calcul des poutrelles

Les poutrelles sont sollicitées par une charge uniformément repartie sur une longueur déterminée

par l’entraxe de deux poutrelles consécutives, le calcul se fera en deux étapes :

a. Etape une : avant le coulage de la dalle de compression

La poutrelle sera considérée comme simplement appuyée à ses deux extrémités, elle doit

supporter en plus de son poids propre la charge due à la main d’œuvre et le poids du corps creux.

 CHARGEMENT

- Poids propre : kNG 12,02512,004,0  /ml,

- Poids du corps creux : mlkNG /62,065,095,0  ,

- Poids de la main d’œuvre : mlkNQ /00,1

 FERRAILLAGE A L’ELU

 Combinaison de charge

La combinaison de charge à considérer est :

q =1,35G + 1,5Q

  mlKNq /5,215,162,012,035,1  Figure III.2.2 Schéma statique de

la travée poutrelle

l = 3,30m

q = 2,5 kN/ml

20cm

20cm
m

 4 nuance
TLE520
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 Moment en travée

L=3,55 - 0,25 = 3,30

KN/m4,3
8

30,35,2

8

22





ql

M t

 Effort tranchant

kN
ql

T 125,4
2

30,35,2

2





 Calcul des armatures

394,0217,2
2,14312

104,3
2

3

2








 r

bc

t
b

fbd

M
 S.D.A

Conclusion

Vu la faible hauteur de la poutrelle, pour placer les armatures de compression on prévoit donc un

échafaudage pour aider la poutrelle à supporter les charges avant le coulage de la dalle de

compression.

b. Etape deux : Après coulage de la dalle de compression

Considérant notre poutrelle continue de section en Té, avec une inertie constante; reposant sur

huit (8) appuis, les appuis de rives seront considérés comme des semi encastrement, et les autres

comme des appuis simples. La poutrelle travaille en flexion simple sous la charge q (figure

III.2.2).

On notera que la longueur de chaque travée est prise entre nus d’appuis

Figure III.2.3 Schéma statique de la poutrelle

b.1 poids propre du plancher

- Poids propre du plancher : G =5,7×0,65=3,71 KN/ml ,

- Poids propre de la poutrelle : G = 0,12×0,21×25=0,63 KN/ml,

mlKNGtot /34,463,071,3  ,

b.2 Surcharge d’exploitation

- Surcharge d’exploitation : Qtot=1,5×0,65=0,975 KN/ml,

b.3 La combinaison de charge

2,98m 2,83m3,35m3,00m 2,82m 2,97m3,00m

qu = 7,15kN/ml
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ELU : mlKNQGqu /322,7975,05,134,435,15,135,1  .

ELS : mlKNQGqs /320,5975,034,4  .

b.4 Choix de la méthode de calcul

Les efforts internes sont détermines selon le type de plancher, à l’aide d’une de ces Méthode

usuelles.

- Méthode forfaitaire.

- Méthode de CAQUOT.

- Méthode des trois moments.

Vérification des conditions de la Méthode forfaitaire

Vérification des conditions d’application de la Méthode forfaitaire :

1. La Méthode s’applique aux planchers à surcharge d’exploitation modéré. La surcharge

d’exploitation est au plus égale à deux fois de la charge permanente ou à 5 KN/m2.

Q  max 2G ; 5kN/m2

2G = 2×4,34 = 8,68 KN/m2

Q = 0,975kN/m2 < 2G = 8,68 KN/m2 Condition vérifiée

2. Le moment d’inertie des sections transversales est le même dans les différentes travées

considérées Condition vérifiée

3. Les portées successives des travées sont dans un rapport compris entre 0,8 et 1,25

2,1
1

8,0 



i

i

L

L

vérifiée25,1993,0
00,3

98,2
8,0

2

1 
L

L

vérifiée25,1063,0
82,2

00,3
8,0

2

1 
L

L

vérifiée25,1841,0
35,3

82,2
8,0

2

1 
L

L

vérifiée25,1183,1
83,2

35,3
8,0

2

1 
L

L

vérifiée25,101,1
97,2

00,3
8,0

2

1 
L

L








289,1
52,2

25,3

1i

i

L

L
Condition vérifiée
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4. La fissuration est considérée comme non préjudiciable à la tenue du béton armé ainsi qu’à ces

revêtements condition vérifiée

CONCLUSION

Les conditions sont toutes vérifiées donc la méthode forfaitaire est applicable pour nos calculs.

III.2.3 PRINCIPE DE LA METHODE FORFAITAIRE

Elle consiste à évaluer les valeurs maximales des moments en travée et des moments sur appuis à

des fractions fixées forfaitairement de la valeur maximale du moment M0 dans la travée dite de

comparaison, c’est à dire dans la travée isostatique indépendante de même portée et soumise aux

même charge que la travée considérée.

III.2.3.1 Exposé de la méthode

M0 : la valeur maximale du moment fléchissant dans la travée

de Comparaison ; M0
8

2qL
 ,

L : la longueur entre nus des appuis,

MW: Valeur absolue du moment sur l’appui de gauche,

Me : Valeur absolue du moment sur l’appui de droite,

Mt : Moment maximal en travée dans la travée considérée,

Les valeurs MW , Me , Mt , doivent vérifier les conditions suivantes,

Mt  max 1,05M0 ; (1+ 0,3) M -
2

eW MM 
,

Le rapport () des charges l’exploitation à la somme des charges permanente et d’exploitation,

en valeurs non pondérées
GQ

Q




0t
2

3,01
M M


 Dans une travée intermédiaire, on prend Mt

max

0t
2

3,02,1
M M


 Dans une travée de rive

La valeur absolue de chaque moment sur appuis intermédiaire doit être au moins égale à :

 0,3 M0 pour appuis de rive

 0,6 M0 pour une poutre à deux travées

 0,5 M0 pour les appuis voisins des appuis de rive d’une poutre à plus de deux travées
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III.2.3.2 Application de la méthode

1- Combinaison de charge

ELU : qu = (1,35G +1,5Q) x 0,65

qu = (1,35 x 5,7+1,5x 1,5) x 0,65=6, 464KN/ml

ELS : qs =G + Q

qs =3,705+0 ,975=4,68KN/ml

2- Calcul du rapport de charge 

208,0
705,3975,0

975,0





Donc : 0 <  = 0,208 <
3

2
= 0,666

Nous aurons besoin pour nos calculs, les valeurs suivantes :

Travée intermédiaire Travée de rive

 (1+ 0,3) (1+ 0,3)/2 (1,2+ 0,3)/2

0,208 1,06 0,53 0,63

0,3M0 0,5M0 0,4M0 0,4M0 0,4M0 0,4M0 0,5M0 0,3M0

2,98m 3,00 m 2 ,82 m 3,35m 2,83 m 3,00 m 2,97 m

Figure III.2.4 Schéma statique d’une poutre sur plusieurs appuis

3- Calcul des moments isostatiques

3.1 En travée

On a :
8

2

0

Lq
M u 

Travée A-B B-C C-D D-E E-F F-G G-H

L (m) 2,98 3,00 2,82 3,35 2,83 3,00 2,97

M0

(KN/M)
7,17 7,27 6,42 9,06 6,47 7,27 7,12
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3.2 Aux appuis

On a : M appui =.M0
max

qu = 6,464 KN/ml

- à L’ELU

MaA = 0,3Mab = 0,3x 7,17 = 2,15 KN.m

MaB = max (0,5Mab ; 0,5Mbc) = 3,63KN.m

MaC = max (0,4 Mbc ; 0,4 Mcd) = 2,90KN.m

MaD = max (0,4 Mcd ; 0,4 Mde) = 3,62KN.m

MaE = max (0,4 Mde ; 0,4 Mef) = 3,62KN.m

MaF = max (0,4 Mef ; 0,4 Mfg) = 2,90KN.m

MaG = max (0,5 Mfg ; 0,5 Mgh) = 3,63KN.m

MaH = max 0,3Mgh = 2,13KN.m

Appuis A B C D E F G H

Coefficient
Forfaitaire


0,3 0,5 0,4 0,4 0,4 0,4 0,5 0,3

Mappui

[KN.m]
2,15 3,63 2,90 3,62 3,62 2,90 3,63 2,13

a. calcul des moments en travees

1. Etude de la travée de rive A-B

mKNM tAB .71,4
2

63,315,2
17,706,1 







 


mKNM tAB .51,417,763,0 

maxtABM (4,71 ; 4,51) = 4,71 KN.m

2. Etude de la travée intermédiaire B-C

mKNM tbc .44,4
2

90,263,3
27,706,1 







 


.85,327,753,0 KNmM tbc 

maxtbcM (4,44; 3,85) = 4,44 KN.m

3. Etude de la travée intermédiaire C-D

mKNM tcd .54,3
2

62,390,2
42,606,1 







 


mKNM tcd .40,342,653,0 

maxtcdM (3,54; 3,40) = 3,54 KN.m



CHAPITRE III CALCULE DES ELEMENTS

Promotion 2016/2017 page 39

4. Etude de la travée intermédiaire D-E

mKNM tde .98,5
2

62,362,3
06,906,1 







 


mKNM tde .80,406,953,0 

maxtdeM (5,98; 4,80) = 4,80KN.m

5. Etude de la travée intermédiaire E-F

mKNM tef .60,3
2

90,262,3
47,606,1 







 


mKNM tef .43,347,653,0 

maxtefM (3,60; 3,43) = 3,60KN.m

6. Etude de la travée intermédiaire F-G

mKNM tfg .44,4
2

63,390,2
27,706,1 







 


mKNM tfg .85,327,753,0 

maxtfgM (4,44; 3,85) = 4,44KN.m

7. Etude de la travée de rive G-H

mKNM tgh .66,4
2

13,263,3
12,706,1 







 


.48,412,763,0 KNmM tgh 

maxtghM (4,66 ; 4,48) = 4,66 KN.m

b. Calcul des efforts tranchants

2

L



 uew

w

q

L

MM
T

Te = TW + qu X L

Avec :

Tw : Effort tranchant à gauche de l’appui.

TE : Effort tranchant à droite de l’appui.

1. Etude de la travée A-B

2

L

L
T

AB

ABu

AB

BA qMM
W





 KN12,10

2

98,2464,6

98,2

63,315,2








TAB e = TABw + qu x LAB = -10,12 + 6,464 x 2, 98 = 9,14KN

2. Etude de la travée B-C

2
L

L
T

BC




 BCuCB
BCw

qMM
KN45,9

2

3464,6

3

90,263,3








TBCe = TBCW + qu x LBC = - 9,45 + 6,464 x 3 = 9,94 kN
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3. Etude de La travée C-D

2
L

L
T 


 CDu

CD

DC
CDw

qMM

TCDe = TCDW + qu x LCD = -9,36 + 6,464 x 2,82 = 8,86 KN

4. Etude de la travée D-E

2
L

L
T 


 DEu

DE

ED
DEw

qMM
KN83,10

2

35,3464,6

35,3

62,362,3








TDEe = TDEW + qu x LDE = -10,82 + 6,464 x 3,35 = 10,83 KN

5. Etude de la travée E-F

2
L

L
T EFu

EF

FE
EFw

qMM 



 KN90,8

2

83,2464,6

83,2

90,262,3








TEFe = TEFW + qu x LEF = - 8,90 + 6,464 x 2,83 = 9,39KN

6. Etude de la travée F-G

2
LT 


 FGu

FG

GF
FGw

q

L

MM
KN94,9

2

3464,6

3

63,390,2








TFGe = TFGW + qu x LFG = - 9,94 + 6,464 x 3 = 9,45 KN

7. Etude de La travée G-H

2
L

L
T GHu

GH

HG
GHw

qMM 



 KN10,9

2

97,2464,6

97,2

13,263,3








TGHe = TGHW + qu x LGH = - 9,94 + 6,464 x 2,97 = 10,10KN

Le tableau suivant nous donne les valeurs des efforts tranchants dans les différentes travées

TRAVEE A-B B-C C-D D-E E-F F-G G-H

Mw 4,71 4,44 3,54 5,98 3,60 4,44 4,66

Me 4 ,51 3,85 3,40 4,80 3,43 3,85 4,48

Tw - 10,12 - 9,45 - 9,36 - 10,83 - 8,90 - 9,94 - 9,10

Te 9,14 9,94 8,86 10,83 9,39 9,45 10,10



CHAPITRE III CALCULE DES ELEMENTS

Promotion 2016/2017 page 41

Diagramme des moments fléchissant à l’ ELU

Diagramme des efforts tranchants à l’ELU

III.2.4 Ferraillage à l’ELU

III.2.4.1 Armatures longitudinales

Le ferraillage se fera à l’ELU en prenant le moment maximal sur appuis et en travée.

- -
-

-

+
+

3,62 3,63

2,13

4,44
4,66

3,60 4,44

- -

3,63

-

+

2,90
3,62

5,98
3,54

+
+

2,90

2,15

4,71

+ +

-

9,94
9,10

9,45

9,39

10,83

9,36

9,94

8,86

10,10

T(KN)

9,45

-10,12

9,14

- - - - - - -

10,83

8,90

+ + + ++

M ( KN.m )
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a- En travée

Mt
max = 4,80KN m

Le moment équilibré par la table

M0 = Fbc b  h0 ( d-0,5h0 )

Mo = 14,2 x103 x 0,65 x 0,05 (0,19 - 0,025)

Mo = 76,14KN.m > Mt
max = 4,80KN.m

L’axe neutre tombe dans la table de compression, on

Aura à calculer une section rectangulaire (b x h)

La section est simplement armée

= 0,014  =0,993

2
3

73,0
34819993,0

1080,4
cm

d

M
A

St

t
t 











Soit : At = 3HA10 = 2,36cm2

b- Aux appuis

La table se trouvant dans la partie tendue, donc nous avons à considérer une section rectangulaire

de (12x20) cm2

Ma =3,63 KN.m

392,0059,0
2,141912

1063,3
2

3

2
0










bc

a

fdb

M


La section est simplement armée.

µ = 0,059  =0,9695 et

2
3

56,0
348199695,0

1063,3
cmAa 






Soit : Aa = 1HA12 = 1,13 cm2

III.2.4.2 Vérification à l’ELU

a. Condition de non fragilité

- Aux appuis :

e

t

f

fdb
A 28

min

23,0 


2
min 27,0

400

1,2191223,0
cmA 




2
min

2 27,013,1 cmAcmA  Condition vérifiée

- En travée :

392,0014,0
2,141965

1080,4
2

3

2










bc

t

fdb

M


b=65 cm

b0 = 12

h
0

=
5

H
=

2
1

cm
65 cm

21
cm

19
cm
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e

t

f

fdb
A 28

min

23,0 


2
min 49,1

400

1,2196523,0
cmA 




2
min

2 49,136,2 cmAcmA  Condition vérifiée

b- Vérification de l’effort tranchant

kNTu 83,10max  ;
db

Tu
u




0

max



MPau 475,0
190120

1083,10 3







MPa
f

b

c
u 166,25;

13,0
min 28 







 






uu   Condition vérifiée

c- Vérification de la contrainte d’adhérence et d’entraînement




i

u
Se

Ud

T

9,0

max



Avec : Ui est le périmètre des barres

On doit vérifier que : τse ≤  se

La contrainte d’adhérence, au niveau de l’appui le plus sollicité est :

i

se
ud

V




9,0
max =

1214,32,11909,0

1083,10 3




= 1,40 MPa

La contrainte d’adhérence, τse pour l’entrainement des barres est :

se = ψsxft28 =1,5 x 2,1 = 3,15 MPa avec : ψs = 1,5 pour les aciers HA.

Donc : τse = 1,40 MPa ≤ se = 3,15MPa Condition vérifiée.

SeSe   Condition vérifiée Pas de risque d’entraînement des barres

longitudinales.

d- Ancrage des barres

Les barres rectilignes de diamètre  et de limite élastique fe sont encrées sur une longueur :

S

e
S

f
l










4
avec : S = 0,6 X ψ2 X ft28 = 0,6 x (1,5)2x 2,1

S =2,835MPa
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cmlS 33,42
835,24

4002,1







Avec : ls = longueur de scellement droit

Les règles de BAEL 91 (article. A.6.1) admettent que l’ancrage d’une barre rectiligne terminée

par un crochet normal est assuré lorsque la longueur de la portée ancrée assurée hors crochet est

au moins égale à 0,4lS pour les aciers HA

lS = 0,4 x 42,33 = 16,93 cm

III.2.4.3.Armatures transversales

Leurs diamètres sont donnés par (Art A.7.2.12 BAEL 91)

t  min




;
35

h
l ;





10

b0

t  min cm6,0
10

12
;2,1;

35

21










On prend :  = 6 mm

- La section des armatures transversales

On choisira un cadre de 6 ; At=2T6=0,56 cm2

- Espacement des armatures

L’espacement est donné (Art A 5 .1 BAEL 91)

St = min (St1 ; St2 ; St3)

St1  min 0,9 d ; 40 cm = 17,1 cm

cm
b

fA
S et

t 42,27
4,012

23556,0

4,00

2 










   
cm

bf

Af
S

tu

te
t 60,56

121,23,0475,0

56,02358,0

3,0

8,0

028

3 











Soit : St =15 cm

III.2.5 VERIFICATION A L’ELS

Le moment de flexion et efforts tranchants à l’ELS (BAEL 91.p.53)

 Le chargement à l’ELS

qs = G + Q

qs = 3,705 + 0 ,975 = 4,68KN/ml
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FIGURE III.2.5 Schéma statique de la poutrelle

III.2.5.1 Calcul des moments isostatiques

 En travée

On a : kNm
Lq

M s 20,5
8

98,268,4

8

22

0 







Travée A-B B-C C-D D-E E-F F-G G-H

L (m) 2,98 3,00 2,82 3,35 2,83 3,00 2,97

M0

(KN/M)
5,20 5,27 4,65 6,57 4,69 5,27 5,16

 Aux appuis

On a : Mappui = xM0
max

à L’ELS :

MaA = 0,3 Mab=0,3x 5,20 =1,56 KN.m

MaB = max (0,5Mab ; 0,5Mbc) = 2,64 KN.m

MaC = max (0,4Mbc ; 0,4Mcd) = 2,10 KN.m

MaD = max (0,4Mcd ; 0,4Mde) = 2,63 KN.m

MaE = max (0,4Mde ; 0,4Mef) = 2,63 KN.m

MaF = max (0,4Mef ; 0,4Mfg) = 2,10 KN.m

MaG = max (0,5Mfg ; 0,5Mgh) = 2,64 KN.m

MaH = max 0,3Mgh = 1,55 KN.m

Appuis A B C D E F G H

Coefficient
Forfaitaire 

0,3 0,5 0,4 0,4 0,4 0,4 0,5 0,3

Mappui[KN.m] 1,56 2,64 2,10 2,63 2,63 2,10 2,64 1,55

III.2.5.2 Calcul des moments en travées

2,98m 3,00m 3,00m2,83m2,82m 3,35m 2,97m

5,20kN/ml
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1. Etude de la travée de rive A-B

mKNM
ABt .41,3

2

64,256,1
20,506,1 







 


.28,320,563,0 KNmM
ABt 

max
ABtM (3,41 ; 3,28) = 3,41 KN.m

2. Etude de la travée intermédiaire B-C

mKNM tbc .22,3
2

10,264,2
27,506,1 







 


.79,227,553,0 KNmM tbc 

maxtbcM (3,22; 2,79) = 3,22 KN.m

3. Etude de la travée intermédiaire C-D

mKNM tcd .56,2
2

63,210,2
65,406,1 







 


mKNM tcd .46,265,453,0 

maxtcdM (2,56 ; 2,46) = 2,56 KN.m

4. Etude de la travée intermédiaire D-E

mKNM tde .33,4
2

63,263,2
57,606,1 







 


mKNM tde .48,357,653,0 

maxtdeM (4,33; 3,48) = 4,33KN.m

5. Etude de la travée intermédiaire E-F

mKNM tef .60,2
2

10,263,2
69,406,1 







 


mKNM tef .48,269,453,0 

maxtefM (2,60; 2,48) = 2,60KN.m

6. Etude de la travée intermédiaire F-G

mKNXM tfg .22,3
2

64,210,2
27,506,1 







 


mKNXM tfg .79,227,553,0 

maxtfgM (3,22; 2,79) = 3,22KN.m

7. Etude de la travée de rive G-H
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mKNM tgh .37,3
2

55,164,2
16,506,1 







 


mKNM tgh .25,316,563,0 

maxtghM (3,37 ; 3,25) = 3,37 KN.m

III.2.5.3 Calcul Des efforts tranchants

2

Lq

L

MM
T Sew

w





 ; LqTT swe 

Avec : Tw : Effort tranchant à gauche de l’appui,

Te : Effort tranchant à droite de l’appui,

1. La travée A-B

2

ABu

AB

BA
ABw

Lq

L

MM
T





 KN46,7

2

98,268,4

98,2

63,315,2








TABe = TABW + qu x LAB = -10,12 + 4,68 x 2,98 = 6,48 KN

2. La travée B-C

2L

LqMM
T BCu

BC

CB
BCw





 KN78,6

2

368,4

3

90,263,3








TBCe = TBCW + qu x LBC = -9,45 + 4,68 x 3 = 7,26 KN

3. La travée C-D

2
Lq

L

MM
T CDu

CD

DC
CDw




 KN85,6
2

82,268,4

82,2

62,390,2








TCDe = TCDW + qu x LCD= -9,36 + 4,68 x 2,82 =6,34KN

4. La travée D-E

2
Lq

L

MM
T DEu

DE

ED
DEw




 KN84,7
2

35,368,4

35,3

62,362,3








TDEe = TDEW + qu x LDE = -10,82 + 4,68 x 3,35 = 7,84KN

5. La travée E-F

2
Lq

L

MM
T EFu

EF

FE
EFw





 KN36,6

2

83,268,4

83,2

90,262,3








TEFe = TEFW + qu x LEF = - 8,90 + 4,68 x 2,83 = 6,88KN

6. La travée F-G
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2
Lq

L

MM
T FGu

FG

GF
FGw




 KN26,7
2

368,4

3

63,390,2








TFGe = TFGW + qu x LFG = - 9,94 + 4,68 x 3 = 6,78KN

7. La travée G-H

2
Lq

L

MM
T GHu

GH

HG
GHw





 KN44,6

2

97,268,4

97,2

13,263,3








TGHe = TGHW + qu x LGH = - 9,94 + 4,68 x 2,97 = 7,46KN

Le tableau suivant nous donne les valeurs des efforts tranchants dans les différentes travées.

Travée A-B B-C C-D D-E E-F F-G G-H

Mw 3,41 3,22 2,56 4,33 2,60 3,22 3,25

Me 3,28 2,79 2,46 3,48 2,48 2,79 3,37

Tw -7,46 -6,78 -6,85 -7,84 -6,36 -7,26 -6,44

Te 6,48 7,26 6,34 7,84 6,88 6,78 7,46

Diagramme des moments fléchissant à l’ ELS

- -
-

2,63 2,64
1,55

3,22 3,37
2,60

M (KN.m)

-

2,64
2,10 2,63

4 4,333,41 2,56

2,10

1,56

3,22

L(m)

6,88

6,34

7,46
T (KN)

6,78

6,48

L(m)

7,84

7,26

+ +
+

+ + +
+
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Diagramme des efforts tranchants à l’ ELS

III.2.6. VERIFICATION A L’ETAT LIMITE DE COMPRESSION

 En travée

La section d’armatures adoptée à l’ELU en travée est At = 3HA10 =2,36 cm2

035,1
1912

36,2100100

0

1 










db

At 1 = 0,858

K = 20,21

La contrainte dans les aciers est :

MPA
Ad

M

t

Ser
t

S 54,112
36,219858,0

1033,4 3

1













MPAk Sbc 25,254,112020,0   < fbc=14,2 MPa

la condition est vérifiée

 Aux appuis

La section d’armatures adoptée à l’ELU aux appuis est Aa=112=1,13 Cm2

495,0
1912

13,1100100

0

1 










db

At 1=0,894 k=0,032

La contrainte dans les aciers est :

MPa
Ad

M

t

Ser
t

S 58,225
13,119894,0

1033,4 3

1












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MPak Sbc 22,758,225032,0   < fbc =11,33MPa

la condition est vérifiée

Conclusion

Les armatures calculées à l’ELU sont suffisantes.

a- Vérification à l’état limite d’ouverture des fissures

La fissuration est peu nuisible donc la vérification n’est pas nécessaire.

b- Vérification de l’état limite de déformation

La flèche développée au niveau de la poutrelle doit rester suffisamment petite par rapport à la

flèche admissible pour ne pas nuire à l’aspect et l’utilisation de la construction.

Les règles du BAEL.91 (article B.5.6.1), précisent qu’on peut se disposer de vérifier l’ELS les

poutres associées aux hourdis si les conditions suivantes sont satisfaites :

16

1

l

h


0

t

M

M

10

1

l

h


efdb

A 2,4

0




La deuxième condition n’est pas vérifiée, donc le calcul de la flèche est obligatoire.

c- Calcul de la flèche

On doit vérifier que :

mm
l

f 4,5
500

2700

500


Avec :

f : La flèche admissible

VE : Module de déformation différé

MPafE cV 865,108182537003700 33
28 

fvI : Inertie fictive pour les charges de longue durée

V

fv

I
I

 




1

1,1 0

0I : Moment d’inertie de la section homogénéisée (n=15) par rapport au centre de gravitée de la

section.

f
IE

lM
f

fvV

S
t 






10

2

b
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2
2

0
1

2

0
00

3

2

3

10
0 )(y15

212
)(

3

)yy(
I cA

h
y

h
hbb

b






















0

1
B

S
y 

Avec : B0 est la section homogénéisé

Ahbbhb

dA
h

bb
h

b
y






15)(

15
2

)(
2

000

2
0

0

2

0

1

cmy 20,71 

12 yhy 

cmy 8,1320,7212 

On aura : 4
0 96,18731 cmI 

 Calcul des cœfficients

010,0
1912

36,2

0








db

A


64,1

010,0
65

123
2

1,202,0

3
2

02,0

0

28 








 












 









b

b

ft
V

  669,00;669,0max0;
4

75,1
1max

28

28 













tS

t

f

f




b0

y1

y2

h0

hd
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40 27,9825
669,064,11

96,187311,1

1

1,1
Cm

I
I

V

fV 












D’ou la flèche est :

mmfmmf 4,506,5
1027,9825865,1081810

)3350(1080,4
4

26







La condition est vérifiée

fvV

S
t

IE

lM
f






10

2
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Figure III.2.6 Ferraillage du plancher en corps creux

Figure III.2.8 Ferraillage en coupes

1HA12
0

2HA12

3HA10

B

B

A

A

Figure III.2.7 Ferraillage de la poutrelle

Ferraillage en coupe A-A

3HA10

1HA12

Ferraillage en coupe B-B

3HA10

2HA12

Etrier Ø6Etrier Ø6

16cm

5cm

1HA 12

3HA10

TS 5T4 (20x20)

65 cm
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III.3 ETUDE DE LA SALLE MACHINE

III.3.1 INTRODUCTION

Notre bâtiment est constitué d’une cage d’ascenseur de caractéristiques suivantes

- Vitesse d’entraînement V =1 (m/s)

- La surface de la cabine est de 2,56 m2 soit (1,60 x1,60).

- La charge totale que transmet le système de levage avec la cabine chargée est de 10

tonnes.

III.3.2 CALCUL DE LA DALLE PLEINE

La dalle repose sur quatre appuis, elle est soumise à une charge localisée, son calcule se fait à

l’aide des abaques de PIGEAUD.

III.3.2.1 DIMENSIONNEMENT

L’épaisseur de la dalle ht doit satisfaire la condition suivante :

4045

l
h

l
t  Avec : l est la plus grande portée de la cabine

Donc : cmhcmh tt 455,3
40

160

45

160


Le règlement préconise une épaisseur minimale égale à 15cm

ht = 15cm

y

x

l

l
 Avec : - ly : la grande portée de la cabine

- xl : La petite portée la cabine

- yx ll 

cm
l

cmh x
t 33,5

30
15 

 Panneau rectangulaire isolé (carré) portant dans les deux sens. Pour l’étude de cette dalle on

considère dans une première phase, la dalle simplement appui sur les 04 cotés.



CHAPITRE IIII CALCULE DES ELEMENTS

Promotion 2016/2017 page 56

III.3.2.2 Calcul à L’ELU

La dalle repose sur 04 cotés, elle est soumise à une charge localisée, son calcul se fait à l’aide des

abaques de PIGEAUD qui permet d’évaluer les moments dans les deux sens ( la petite et la

grande portée) en plaçant la charge concentrée au centre du panneau.

On a : 000 2 heUU 

000 2 heVV 

Avec : e : épaisseur du revêtement (5cm)

U0=V0=80cm (centrée sur la dalle)

Donc :

cmV

cmU

105155280

105155280





A. CALCUL DES SOLLICITATIONS

G0 : poids de système de levage = 100 KN

G : poids propre de la dalle et les revêtements

G = (25 x 0,15 + 22 x 0,05) = 4,85 KN/m2

Q : charge d’exploitation =1KN/m

Lx =1,60

L
y

=
1

.6
0

U
u0

v 0v

h/2

U0

p

h/245°
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B. COMBINAISON DE CHARGE

G =25× 0,15 + 22 × 0,05 = 4,85KN/m2

Q=1 KN/m2

uq =1,35G + 1,5Q = (1, 35 x 4, 85 + 1,5x1) = 8,048KN/ml

uq0 = 1,35Q = 1,35x 100 =135 KN

C. CALCUL DES MOMENTS

 Les moments dus au système de levage (Mx1, My1)

qMMM x )( 211 

qMMM y )( 211  

Avec :

 : Coefficient de poisson 0 à l’ELU
2,0 à l’ELS

M1 et M2 : Coefficient donnés en fonction de








Yx LL

U V
;; à partir des

abaques de PIGEAUD

1
160

160


y

x

L

L


6,0
160

105


xL

U

6,0
160

105


yL

V

Selon les abaques de PIGEAUD

1

M1 = 0,076

M2 = 0,076

 A L’E.L.U

MX1 = 0,076 x 135 = 10,26KNm

My1 = 0,076 x135 = 10,26KNm

 Les moments dus aux poids propre de la dalle pleine (MX2 , My2)

 1 La dalle travaille dans un sens.

xxx qLM 2
2 

22 xyy MM 
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0368,0x

1y

Donc:

Mx2= 0,0368 x 8,048 x (1,60)2 = 0,758 KN.m

My2= 1x 0,758 = 0,758KNm

 Superposition des moments agissant au centre du panneau

Mx = MX1+ Mx2 = 10,26 + 0,758 = 11,018KNm

My = My1+ My2 = 10,26 + 0,758 = 11,01KNm

III.3.3 FERRAILLAGE

 SENS X-X ( Mx =11,1 KN.m )

a. En travée

Mt = 0,85 x11,018 = 9,358 KN.m

3,0
102,14)13,0(1

365,9
322








bu

t

fdb

M
 Avec : b =1m de longueur

3,0  0,816 d : hauteur outil

2

2

5

53,2
1034813816,0

10365,9
cm

d

M
A

s

t
t 











Soit 5HA10 = 3,92 cm2 avec : St = 20 cm

b. Aux appuis

Ma = - 0,3 x11,018 = -3,305KN.m

013,0
102,14)13,0(1

305,3
322








bu

a

fdb

M
 < 0,392 SSA

013,0 993,0 (Avec l’interpolation)

2

2

5

735,0
1034813993,0

10305,3
cm

xd

M
A

s

a
a 











Soit 4HA10 = 3,14cm2 avec : St=20cm

On adopte le même ferraillage pour le Sens Y-Y car

My = M x= 11,018KN.m
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 SENS Y-Y ( Mx =11,1 KN.m )

a. En travée

Mt = 0,85 x11, 018 = 9,358KNm

3,0
102,14)13,0(1

365,9
322








bu

t

fdb

M


Avec :

b =1m de longueur

d : hauteur outil

b. Aux appuis

Ma = -0,3 x 11,018 = -3.305KNm

013,0
102,14)13,0(1

305,3
322








bu

a

fdb

M
 < 0,392 SSA

013,0  993,0 (Avec l’interpolation)

2

2

5

735,0
1034813993,0

10305,3
cm

d

M
A

s

a
a 











Soit : 4HA10 = 3,14cm2 avec : St=20cm

III 3.3.1 Vérification à l’ELU

a. Condition de non fragilité (Art : B.7.4 /BAEL91)

1. Armatures parallèles à Lx

On doit vérifier que :
2

3
w 0x

xtx w
bh

A 


Avec :

W0 = 08‰ pour les HAfeE400

Wx = 003,0
13100

92,3



.

Condition vérifie

0008,0
2

13
0008,0 




2. Armatures parallèles à Ly

On doit vérifier que :
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0yw w
bh

Aty


 0008,00024,0
13100

14,3

xbh

Aty
Condition vérifié

b. Diamètre minimal des barres : (art A-7.21 BAEL91)

On doit vérifier que :

mm
h

15
10

150

10
max 

 mmmm 1510 max Condition vérifiée

C. Condition de non poinçonnement

On doit vérifier que : qu  0,045 Uc ht

b

cf


28

Avec :

c : Périmètre de contour de l’aire sur la quelle agit la charge dans le plan de feuillet moyen.

c = 2 × (U + V) = 2 × (1,05 + 1,05) = 4,2 m

Q=100KN

KNQ 5,472
5,1

2500015,02,4045,0





 KNQKNQ 5,472100 Condition vérifie.

Aucune armature transversale n’est nécessaire

d. Contrainte tangentielle

Les efforts sont max au voisinage de la charge

Au milieu de U : tonne
U

q

VU

q
175,3

05,13

10

32
VT umax 





 avec ( U =V )

Au milieu de V : tonne
V

q

UV

q
175,3

05,13

10

32
VT umax 







On doit vérifier que  
bd

Tmax

La fissuration est peu nuisible donc :

  MpaMpa
f

b

c 3,335;
2,0

min 28 




Mpa
x

244,0
131

175,3
 0,244 < 3,33Mpa la condition est vérifiée
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III 3.3.2 Vérification a l’ELS

1- CALCUL LES MOMENTS

 Les moments engendrés par le système de levage

sq)MMM 21x1 

sq)MMM 12Y1 

sq = G + Q = 0 + 100 =100 KN

2,0 ( à L’ELS)

Donc :

ml/KN12,9100)076,02,0076,0(M 1 X

ml/KN12,9100)076,02,0076,0(M 1 Y

 Les moments engendrés par le poids propre de la dalle

mlKNQGqs /85,5185,4 

2,0 (à L’ELS)

 1 0442,0x

1

2

2M xsxx Lq   = 0,0442 x 5,85x (1,60)2 = 0,661 (KN.m)

2Y2M xy M  =1x 0,661 = 0,661(KN.m)

 Superposition des moments

Mx = Mx1 + Mx2 = 9,12 + 0,661 = 9,78(KN.m)

My = My1 + My2 = 9,12 + 0,661 = 9,78(KN.m)

 Ferraillage

 Sens X-X : (Mx = 9,78) KN m

On adopte le même ferraillage pour le Sens Y-Y car

My = Mx= 9,78KNm

a. En travée

Mt = 0,85 x Mx = 0,85 x 9,78 = 8,313 (KN.m)

SSA
fdb

M

bu

t 





 392,0003,0
)10(2,14)13,0(1

131,8
322



985,0003,0    tableau
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2

2

5

82,1
1034813985,0

10131,8
cm

d

M
A

s

t
t 











b. Aux appuis

Ma= -0,3 x Mx = -0,3 x 9,78 = -2,93 (KN.m)

322 102,14)13,0(1

93,2







bu

a

fdb

M
 = 0,012< 0,392 SSA

994,0012,0    tableau ( par interpolation linéaire )

2

2

5

65,0
1034813994,0

1093,2
cm

d

M
A

s

a
a 








 Sens Y-Y

2En travée

M t = 0,85 x Mx= 0,85x9, 78 = 8,313 (KN.m)

SSA
fdb

M

bu

t 





 392,0003,0
)10(2,14)13,0(1

131,8
322



985,0003,0    tableau

2

2

5

82,1
1034813985,0

10131,8
cm

d

M
A

s

t
t 











b. Aux appuis

Ma = -0,3 x Mx = -0,3 x 9,78= -2,93(KN.m)

322 102,14)13,0(1

93,2







bu

a

fdb

M
 = 0,012< 0,392 SSA

994,0012,0    tableau ( Par interpolation linière )

2

2

5

65,0
1034813994,0

1093,2
cm

d

M
A

s

a
a 











Conclusion :

Les armatures adoptées à l’ELU sont largement suffisantes.

2- Contraintes de compression dans le béton

Il n’est pas nécessaire de vérifier la contrainte du béton si les conditions suivantes sont vérifiées.

Selon J.P MOULIN (B.A.E.L)

 La section est rectangulaire

 La nuance des l’acier est de Fe E400
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1002

1 28cf






 Avec :
s

u

M

M


 Sens X-X

Mxu(KN.m) Mxs(KN.m)
xs

xu

M

M


1002

1 28cf



 Observation

En

travée
9,358 8,313 1,125 0,3125 0,0381 vérifiée

Aux

appuis
-3,305 -2,93 1,127 0,3135 0,0151 vérifiée

 Sens Y-Y :

Myu(KN.m) Mys(KN.m)
ys

yu

M

M


1002

1 28cf



 Observation

En
travée

9,358 8,313 1,125 0,3125 0,0381 vérifiée

Aux
appuis

-3,305 -2,93 1,127 0,3135 0 ,0151 vérifiée

III-4-2-6 Etat limite d’ouverture des fissures

La fissuration est peu préjudiciable Aucune vérification n’est nécessaire.

Figure III.3 Ferraillage de la dalle pleine (salle machine)
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III.4 ETUDE DU BALCON

III.4.1 INTRODUCTION

Le balcon est considéré comme une console encastrée au niveau de la poutre du plancher et libre

à l’autre extrémité. Il est réalisé en dalle pleine avec un garde-corps en brique pleine de hauteur

h = 1m.

III.4.2 PRE DIMENSIONNEMENT

 Ce balcon est constitue d’une dalle pleine faisant suite a la dalle du plancher.

 Le balcon travaille comme une console encastrée au niveau de la poutre de rive.

L’épaisseur de la dalle pleine sera déterminée par la condition de la résistance à la flexion :

10

L
e p  Avec :

L : La largeur de la console.

5,7
10

75
pe

ep =7,5cm

1. Schéma statique de calcul

qu: charge et surcharge pondérées de dalle

Q1: surcharge de garde-corps.

G1: charge de garde-corps.

2. Charges et surcharges

G = 5,61 KN/m2

Q = 3,5 KN/m2

G1= 0,2 KN/ml

Q1= 1 KN/ ml

III.4.3 LES COMBINAISONS DE CHARGES

 Les Combinaisons de charges à l’ELU

qu1 = 1,35G + 1,5Q = [ 1,35(5,61) + 1,5(3,5) ] x1m = 12,82 KN/ml.

qu2 = Nu = 1,5Q1= 1,5x1 = 1,5 KN/ml.  Nu = 1,5 KN.

qu3 = 1,35G1= 1,35x0,2 = 0,27 KN/ml.

Mu = Mu + Mu + Mu

Mu = qu1 l²/ 2 + qu2 h + qu3 l Avec: h est la hauteur de garde-corps

Mu = (12,82 (0,75)² / 2 ) + (1 1) + ( 0,27 0,75)

Mu = 3,6+ 1 + 0,837 = 4,8 KN ml.

G1

qu

L= 0,75

Q1
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 Centre de poussée

eu = Mu / Nu= 4,8/1,5 = 3,2m=32cm

h/2 – c = 15/2 –2= 5,5cm < eu

 Le centre de poussée se trouve à l’extérieur de la section avec un effort de traction.

 S.P.C.

 Les Combinaisons de charges à l’ELS

qs1 = G + Q = (5, 61+3, 5) x1m = 9, 11 KN/ml.

qs2 =Q1= 1 KN/ml.  Ns = 1KN

qs3=G1= 0,2 KN/ml.

Ms= Ms + Ms + Ms

Ms= ( qs1 l2/2) + ( qs2h) + ( qs3 l )

Ms= (9,11(0,75)2 /2) +(11) + (0,20,75)

Ms= 3,71KN.m

Ns =1 KN

 Centre de poussée

es= Ms / Ns= 3,71/1 = 3,71m.

III.4.4 FERRAILLAGE

Le ferraillage consiste à étudier une section rectangulaire (b x h) soumise à une flexion

composée.

1. Calcul d’armatures en flexion simple:

Mf = Nu (eu – h/2 + c) = 1,5 (3,71– 0,1/2 + 0,02) = 5,52KN.m.

μb = Mf / b d2fbc = 5,52/(1x0,82x14,2x103) = 0,06 < 0,392  SSA

μb = 0,06 = 0,997.

Af = Mf / ( x d x fe /  s ) = 5,52x103/(0,997x 0,08x348x102)  Af =1,98cm2

2. Calcul d’armatures en flexion composée:

A=Af + Nu / σs = 1,98+(1,5)/348 = 1,98 cm2

Nous adopterons : 4HA12/ml= 4,52cm2avec : e = 25cm.

3. Armatures de répartition

Ar = A/4 = 4,52/4 = 1,13 cm2.

Nous adopterons : 4HA10/ml= 3,14cm2avec : e = 25cm.
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III.4.5 VERIFICATIONS DE CONTRAINTES A L’ELU

a. Condition de non fragilité:

Amin = 0,23 b d ft28 / fe (es – 0,455d)/ (es – 0,185d) Amin = 0,071 cm2

A Amin  condition vérifiée.

b. Vérification au cisaillement

 u = min (0,13 fc28 , 5Mpa) = 3,25 Mpa.

τu = Vu / (bxd)

Vu = qu1 l + qu3 = 12,820,75 + 0,27 = 9,88 KN

τu = 9,88/ (1x0,08 x1000) = 0,123Mpa.

τu< u condition vérifiée.

c. Adhérence de barres

τse < se  =  Ψ ft28 = 1,5x 2,1 = 3,15 MPa

 τse =Vu / 0,9  d ∑ui      avec   ∑ui somme des périmètres utile des armatures.

   ∑ui = 4 x 3,14 x 1,2 = 15,07 cm

         τse= 9,88/(0,9x0,12x0,1571x1000) = 0,58Mpa < se  condition vérifiée.

III.4.6 VERIFICATIONS DE CONTRAINTES A L’ELS

a. Vérification des contraintes de compression du béton

Il faut vérifier que : .MPa15f6,0 28cbcbc 

   

   

vérifiéeconditionMPaMPay
I

M

cmydAs
yb

I

cmyyy

yyydnAs
y

b

ser
bc 













15102,15,12
42053100

1071,3

.31,420525,18052,415
3

25,1100
15

3

25,140906,8135,6750

0158,052,4500
2

6

1

42
3

2

1

3
1

11
2
1

1
2
11

2
1



b. Etat limite d’armature des fissures

La fissuration est peu nuisible.

est f

    MPa25,895,1280
1031,4205

1071,3
15

I

M
n

4

6

1
ser 




 ydst

est f

Condition vérifier
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Figure : Ferraillage de la dalle pleine de type console
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III.5     CALCUL DES ESCALIERS  

III.5.1    INTRODUCTION 

Un escalier est un ouvrage constitue d’une suite de degrés horizontaux (marches et palier) permet 

de passer d’un niveau à un autre. 

Terminologie : 

 La marche : C’est la partie horizontale qui reçoit le pied, sa forme est rectangulaire, ou  

arrondie, etc. 

 La contre marche : C’est la partie verticale entre deux marches  consécutives. 

 Hauteur de contre  marche (h) : C’est la différence de niveau entre deux marches 

successives, Sa valeurs varie généralement entre  13 et 17 cm. 

 Le giron (g) : C’est la distance en plan, mesurée sur la ligne de foulée, séparant deux contre 

marches successives. 

 La montée : Correspond à la hauteur entre les niveaux finaux des sols de départ et 

d’arrivée. 

 Une volée : C’est l’ensemble des marches compris entre deux paliers consécutifs. 

 Un palier : fd est une plate forme constituant un repos entre deux volées intermédiaires et 

/ou à chaque étage. 

 L’emmarchement (E) : représente la largeur de la marche. 

 La ligne de foulée : représente en plan le parcours d’une personne qui emprunte      

l’escalier, et en général, à 0.65 m de collet, si E ≥ 1 m. 

 La paillasse : est une dalle inclinée en béton armé  incorporant les marches et contre  

      marches.  

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

  

 

 

 

H 

L2 L L1 

  PALIER 

INTERMIDIAIRE 

MARCHE 

CONTRE MARCHE(h) 

EMMARCHEMENT 

 
PALIERDE DEPART 

GIRON (g) 
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III.5.2     LES  ESCALIERS  

Il comporte trois volées de même hauteur qui est égale à H =1,36m. 

Les trois volées sont identiques . 

 

                                      
                         

                        Figure III.5.1   vue en plan de l’escalier 

 

III.5.2.1   DIMENSIONNEMENT  

 Volée 1 (H = 1,36 m)  

On prend la hauteur des contre marches : h = 17 cm  

Le nombre de contres  marches :  8
17

136


h

H
n   

Le nombre de marches : m  = n – 1 = 7 marches 

On prend le girant : g = 27cm 

L=g x m = 27x7 = 189 cm 

III.5.2.2  VERIFICATION DE LA LOI DE BLONDEL  

 

60 cm  ≤  g + 2 h ≤  64 cm  

60 cm  ≤  27 + 2 x 17 =  61cm  ≤ 64 cm               Condition vérifiée. 

 

 
 
 
 

1,23

m 

0,35m 1,23m 

2,16m 

1,27m 



CHAPITRE III CALCULE DES ELEMENTS 
 

 

Promotion 2016/2017                                                                                                                                          page 71 

 
 

III.5.2.3    DIMENSIONNEMENT DE LA PAILLASSE  

 

20

'

30

' L
e

L
p   

Angle d’inclinaison :  

                                                                                  

  

cmL
L

L
233

73,35cos

189
       cos

01

1

            

Longueur réelle de la paillasse :  

 L’ = L1 + L2 + L3  = 1,54 + 2,33 + 1,41 = 5,28m. 

D’où :  

cmecme pp 4,266,17   
20

528

30

528
  

On prend : ep = 20 cm. 

 

 III.5.3    DETERMINATION DES CHARGES ET SURCHARGES  

 Les dimensions des marches étant très faibles par rapport à la portée de la paillasse, on pourrait 

admettre que leur poids est uniformément repartie sur la paillasse, le calcul se fait pour une bande 

de 1 m de projection horizontale et considérant une partie simplement appuyée en flexion simple. 

 

a. CHARGES PERMANENTES  

 Palier :  

      Tableau : Charges permanentes de palier 

 

Désignation Epaisseur (cm) Ρ (KN/m3) G(KN/m2) 

Carrelage 2 20 0,40 

Mortier de pose 2 20 0,40 

Lit de sable 2 22 0,44 

Dalle en béton 20 25 5,00 

Gtotal = 6,24 KN/m2 

 

 Paillasse : 

Poids de la paillasse : 16,6
73,35cos

20.0
25

cos
25

0




p

P

e
G KN/m2, 

Poids des marches : ,/125,2
2

17,0
25 2mKNGm    

Revêtement carrelage : 0,40 KN/m2,   

Mortier de pose : 0,40 KN/m2,  

Lit de sable : 0,44 KN/m2, 

Garde de corps : 10 x 0,02 x1 = 0,2 KN/m2, 

                                                 Gtotal = 9,73KN/m2, 

073,35       637,0
189

136
 

L

H
tg
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Figure III.5.2  Schéma statique 

volée 1et 3 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Figure III.5.3  Schéma statique 

de la volée intermédiaire 

 

 

 

b.  SURCHARGES D’EXPLOITATIONS  

La surcharge d’exploitation des escaliers donnée par le DTR B.C.2.2 est : 

      Q =2,5 x 1 m = 2,5 KN/ml 

 

III.5.4    CALCUL  A  L’ELU  

      COMBINAISON DE CHARGES  

 

qv  = 1,35 GV  +1,5 Qv = 1,35 x 9,73 + 1,5 x 2,5 = 16,89 KN/ml 

qp  = 1,35 Gp  +1,5 Qp  = 1,35 x 6,24 + 1,5 x 2,5 = 12,17KN/ml 

 

 

Lv 

LP1=1,54m 

 

L=1,89m 

 
LP2=1,41m 

H
 =

 1
,3

6
 m

 

Lv 

LP2=1,54m 

 

L=1,89m 

 
LP1=1,41m 

H
=

1
,3

6
m
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 CALCUL DES EFFORTS INTERNES  

 Réactions d’appuis : 

 

 
   16,89KN/m                           
                                     12,17 KN/ml                                                               12,17 KN/ml 

                         

  

  

            A                                  B 
                                1,54m                                 1,89 m                              1,41m 
                                                      

  

Figure III.5.4   Schéma statique d’escalier 

 

 

∑F = 0 

           RA + RB = (12,17 x 1,54) + (16,89 x 1,89) + (12,17 x 1,41) =  67,82KN 

∑M/A = 0 



0
2

54,1
 54,117,12

54,1
2

89,1
 89,189,1654,189,1

2

41,1
 41,117,1241,189,154,1




























BR

 

         RA =  33 ,80 KN                                 

         RB = 34,03 KN  

 

  EFFORTS  TRANCHANTS  ET MOMENTS  FLECHISSANT  

a.  Efforts tranchants  
 

       0m ≤ x ≤ 1,54 m                                                                    12,17 KN/ml 

 

T(x) + 33,80 – 12,17x = 0 

T(x) = 12,17 x – 33,80               M(x) 

 x 

     Pour x = 0            T(0) = - 33,8 KN                               33,80KN              T(x)     

     Pour x = 1,54 m          T(1,54) = - 15,06 KN 

  

1,54 m ≤ x ≤ 3,43 m                                                       12,17KN/ml               16,89KN/ml 

  

T(x) + 33,80– 12,17 (1,54) – 16,89 (x – 1,54) = 0 

T(x) =  12,17(1,54) + 16,89 (x – 1,54) –33,80 

                          x                               M(x) 

Pour x = 1,54             T(1,54) = - 15,06 KN                 33,80 KN                                         T(x)                                            
Pour x = 3,43                T(3,43) = 16,86KN 
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T(x) = 0         12,17 (1,54) + 16,89 (x – 1,54) – 33,80 = 0 

                           16,89 x-41,07 = 0            x = 2,43 m 

                        

0 m ≤ x ≤ 1,41 m 

 

T(x) + 34,03 – 12,17 (x)  = 0 

T(x) =  12,17(x) - 34,03 

                                                          

Pour x = 0 m            T (0) = - 34,03 KN                                                           12,17 KN/ml           

Pour x = 1.41 m           T (1,41) = - 16,87KN            M(x)  

                                                      

T(x)                                                                                                   x                                                                                                                    

b.  Le moment fléchissant                                                          

 

0 ≤ x ≤ 1,54 m 

    17,1280,33 xxxM 0
2


x
                                             

 
2

17,12 80,33   
2x

xxM                                                                                                  

Pou x =  0              M(0) =  0 KN m                                                                                         

Pour x = 1,54 m          M(1,54) = 37,62 KN m 

 

1,54 m ≤ x ≤ 3,43 m 

    054,1
2

89,16

2

54,1
 54,117,1280,33

2









 xxxxM  

   254,1
2

89,16

2

54,1
54,117,1280,33 








 xxxxM  

 

 Pour x = 1,54m             M (1,54) =  37,62 KN. m 

 Pour x = 3,43 m            M (2,80) =  35,91 KN. m 

Le moment max : 

x = 2,43 m              M(2,43) = 44,33 KN m 

0 m ≤ x ≤ 1,41m 

  0
2

17,1203,34
2


x

xxM                                                                                                 

 
2

17,1203,34
2x

xxM   

 pour x = 0 m              M (0) = 0 KN, m 

      Pour x = 1,41 m         M (1,41) =  35,88KN.m 

 

En tenant compte des semi encastrements les moments en travée et en appuis sont affectés des 

coefficients 0,85 et 0,3 respectivement. 

 

  

34,03KN/ml 
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   Mtravée = 0,85 x 44,33 = 37,68KN. m 

Mappui = - 0,3 x  44,33 = - 13,30 KN .m 

 

 DIAGRAMME  DES  EFFORTS  TRANCHANTS  ET  DES MOMENTS 

FLECHISSANT  A  L’ELU:  

 

 16,89KN /m 

 12,17KN/m 12,17KN/m 

 

 

 

 
 1,54 m       1,89 m     1.41m 

 

 34,03 KN 
33,80 KN   

  

                       -                                                                                                                  (KN) 

 - 
 2,43 m + 

 

                                                15.06                                                                                         
                                                                                                                                         34,03KN 

 16 ,86 

  

                                                                                                                                                   

  

 

 

 

 

                                       37,62                                      35,91                                                                        

          44,33  

 

  

  

 
      13,30                                                                                                                      13,30 

 

 

 

 

 

 

 

 

                                                                    37,68 

 

 

Figure III.5.5    Diagrammes des efforts tranchants et 

des moments fléchissant à l’ELU. 

(KN.m) 

(KN.m) 
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 CALCUL DES ARMATURES  

On calcule une section rectangulaire dont les caractéristiques géométriques sont  

b = 100 cm ; c = 2 cm ; d = 18 cm. 

 

1.     En travée: 

Mt
u = 37,68KN m 

 

 Armatures principales  

SSA
xx

x

fbd

M

bc

u
t

b 


 392,0081,0
2,1418100

10  68,37
2

3

2
  

 

μb = 0,081                β = 0,957 

28,6
34818957,0

1068,37 3





xx

x

d

M
A

s

u
t

t


cm2 

Soit   6HA 12 /ml = 6,78cm2    avec  un espacement  St =  15cm 

 

 Armatures de répartition  

270,1
4

78,6

4
cm

A
A t

r   

Soit 4HA10 = 3,14 cm² , avec un espacement  St  = 25 cm. 

 

2.    Aux appuis :  

 

 Armatures principales  

Ma
u = 13,30 KN m 

SSA
fdb

M

bc

u
a

b 






 392,0028,0

2.1418100

1030,13
2

3

2
  

 μb = 0,028        β = 0,986 

 

15,2
34818986,0

1030,13 3










s

u
a

a
d

M
A


 cm2                                          

Soit    5HA 12/ml  = 5,65 cm2 , avec un espacement  tS 15 cm. 

 

 Armatures de repartions  

41,1
4
 a

r

A
A  cm2             

Soit    4 HA 10/ml = 3,14cm2  , avec un espacement  tS 20 cm 
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III.5.5    LES VERIFICATIONS A L’ELU  

  Vérification de la non fragilité du béton [Art A 4.2 ,1/BAEL 91 modifié 99]  

Amin = 0,23 x b x d x 228 17,2
400

1,2
1810023.0 cm

f

f

e

t   

 

1. En travée : 

At = 6,78 cm2   Amin             condition vérifiée.   

2. Aux appuis : 

 Aa = 5,65 cm2  Amin                       condition vérifiée 

. 

    Vérification de contrainte tangentielle [Art A 5.1,2/BAEL 91modifié 99 ] 

u

u

u
bd

T
   

Avec : Tu  est l’éffort tranchant maximal  

  Tu = 34,03KN  

 

MPa
db

Tu
u 189.0

1801000

1003,34 3








  

τu = 0,189Mpa 

 









 MPa
f

b

cj

u 5,
2,0

min


  

        MPa 3,33;5 min5,
5,1

252,0
min 







 

 MPau   

MPau 33,3  

 MPauu 33,3  MPa 189,0                   Condition vérifiée. 

 

   Influence de l’effort tranchant sur le béton (au niveau des appuis)  

(Art A.5.1.313/BAEL 91modifié 99] 

On doit vérifier que : 

ba
f

T
b

c 


28
max 4,0     Avec :   a ≤ 0,9 d 

       Tmax = 34,03KN < KN
x

1080118,09.0
5,1

1025
4,0

3

        (condition vérifiée) 

 

   Vérification de la contrainte d’adhérence acier béton  

   La valeur limite de la contrainte d’adhérence pour l’ancrage des armatures est donné par :  
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MPaftjsese 15,31,25,1    

Avec :                                                                        

  =1,5 pour les aciers HA 

u  : Périmètre utile des aciers. 

 

 nUi
 
= 6 x 3,14 x12 = 226,08mm 

 

MPa
uid

Tu
se 93,0

08,2261809,0

1003,34

9,0

3








   

MPaf tssc 84,21,25,16,06,0 2

28

2
   

 

Les règles de BAEL [Art A.6.1,253/BAEL 91modifié 99] admettent que l’ancrage d’une barre 

rectiligne terminée par un crochet normal. 

MpaMpa sese 15,393,0    → la condition est vérifiée 

 

      Longueur de scellement  
 

cm
f

L
sc

e
s 25,42

84,24

4002,1

4















            

Avec : 

 est assuré lorsque la longueur de la portée mesurée hors crochet est au moins égale  à 0,4 ls pour 

les aciers HA.  

La= 0,4 ls = 0,4x 42,25 = 16,9 cm.  

Soit : Ls = 20cm 

 

III.5.6   CALCUL A L’ELS 
 

 COMBINAISON DE CHARGES  

  Palier : qu = G + Q = 6,24+2,5 = 8,74KN/ml. 

          Paillasse : qu = G +Q = 9,73 +2,5 = 12,23KN/ml 

 

 CALCUL DES EFFORTS INTERNES  

  

a-  Réactions d’appuis 
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                             8,74 KN/ml                           12,23KN/m                     8,74 KN/ml 

                         

 

 

 

               A        1,54 m                           1,89 m                               1,41 m              B 

 

 

 

                                             

∑F = 0    

          RA + RB = (8, 74 x 1,54 )+ (12,23 x 1,89) + (8,74x 1,41) = 48,90 KN 

∑M/A = 0   



0
2

54,1
54,174,8     

54,1
2

89,1
89,123,1254,189,1

2

41,1
41,174,854,189,141,1   





























x

RB

 

RB = 24,54 KN                                 

       RA = 24,36KN 8,74kn /ml 

 

b-       Efforts tranchant 

                                                                                                             

0 ≤ x ≤ 1,54 m                                                                        M(x) 

T(x) + 24,36– 8,74 (x) = 0 24,36KN T(x) 

T(x) = 8,74(x) – 24,36          x 

 

     Pour x = 0m         T (0) = - 24,36KN                             

     Pour x = 1,54m       T (1,54) = - 10,90 KN 

   1,54m ≤ x ≤ 3,43 m                                                        8,74KN/ml          12,23 KN/ml 

  

T(x) + 24,36– 8,74 (1,54) – 12,23 (x – 1,54) = 0     

T(x) = 12,23 (x – 1,54) –10,90 

                                                                                                                                                     M(x)                                         

 24,36KN             x T(x) 

                                                                                 

  Pour x = 1,54m            T (1,54) = - 10,90KN  

  Pour x = 3,43m           T (3,43) = 12,21KN 

 

T(x) = 0             12,23(x – 1,54) – 10,90 = 0 

x = 2,43 m 

 x 

0 m ≤ x ≤ 1,41m                           

M(x) 

T(x) 
24,54 KN 

8 ,74KN/ml 
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T(x)  + 24,54 – 8,74 (x) = 0 

T(x) =  -24,54 + 8,74 (x) 

 

  Pour x = 0 m           T(0) = - 24,54 KN 

  Pour x = 1,41 m            T(1,41) = -12,22 KN   

c-     Le moment fléchissant   

 

0 ≤ x ≤ 1,54 m 

  xxxM .74,836,24  x 0
2








 x
                                                 

 
2

74,836,24
2x

xxM   

  Pour x = 0 m              M(0) = 0 

  Pour x = 1,54 m             M(1,54) = 27,15KN m 

 

1,54m ≤ x ≤ 3,43m 

    054,1
2

23,12

2

54,1
54,174,836,24

2









 xxxxxM  

 

    054,1
2

23,12

2

54,1
54,1.74,836,24

2









 xxxxxM  

 Pour x = 1,54 m                 M(1,54) = 27,15KN m 

 Pour x = 3,43 m                 M(3,43) = 25,90KN m 

 

Le moment max : 

x = 2,43 m                M(2,43) = 32KN m 

 

0 m ≤ x ≤ 1,41 m 

  0
2

74,854,24
2


x

xxM  

  0
2

74,854,24
2


x

xxM  

  pour x = 0 m               M (0) = 0 KN m 

  Pour x = 1,41m              M(1,41) = 25,91KN m 

         

En tenant compte des semi encastrements les moments en travée et en appuis sont affectés des 

coefficients 0,85 et 0,3 respectivement. 

 

Mtravée = 0,85 x 32 = 27,2 KN m 

Mappui   = - 0,3 x 32 = - 9,6 KN 
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  Diagramme des efforts tranchants et moments fléchissant à l’ELS : 

 

  
 12,23KN/m 

 8,74KN/m                                                             8,74 KN/m 

 

 

 

 

 1,54m 1,89 m 1,41 m 

 

 

 

  

                                                                                                                                                    (KN) 

 

  

 

                                                                                                                                                      

 

   

                                                                                                                                                                                                        

 

 

 

 

  

                                                            

 

                                                                                                                                  

           

  

 

  

                                                                           

 

                                                                                                                 

  

                                                                                                                                          

 

 

 

                                                           

                                                                                     

                                                          

          

  

 

Figure II.5.6   Diagrammes des efforts tranchants 

et des moments fléchissant à l’ELS. 

 

 

 

2 ,43m 

24,36 KN 

(KN.m) 

(KN.m) 

32 

9,6 9,6 

27,2 

24 ,54KN 
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III.5.7    VERIFICATION A L’ELS  

 

a. ETAT LIMITE DE RESISTANCE DE BETON A LA COMPRESSION  

   (ART.A.4.5, 2/BAEL 91 MODIFIE 99) 

La contrainte de compression est limitée à :  

MPafcbc 15256,06,0 28   

La fissuration étant peu nuisible, on doit vérifier bcbc    

 En travée 

376,0
18100

78,6100100
1 









db

As                K1 = 37,91   et   β1 =0,905 

D’où la contrainte dans les aciers est : 

MPa
x

Ad

M

s

t
s 27,246

78,618905,0

102,27 3

1










             MPass  348   

             Condition verifiée  

La contrainte dans le béton est : MPa
K

s
bc 5,6

91,37

27,246

1




  < MPabc 15   

                         Condition verifiée   

 Aux appuis 

313,0
18100

65,5100100
1 









db

As                 K1 = 41,5   et   β1 = 0,911 

D’où la contrainte dans les aciers est : 

MPa
Ad

M

s

t
s 34,291

65,518918,0

102,27 3

1











              MPass 348     

            Condition vérifiée 

La contrainte dans le béton est : MPa
K

s
bc 02,7

5,41

34,291

1




  < MPabc 15     

                         Condition vérifiée 

b-   Etat limite d’ouverture des fissurations 

Tant que les fissurations sont peu nuisibles, aucune vérification n’est nécessaire 

 

C-   Vérification de la flèche                                                                                                      
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



















MPa
fbd

A

M

M

L

h
L

h

e

t

2,4

10

16

1
  

     
0

  

 

 

VERIFICATION : 
 

Avec : 

           h : hauteur totale de la poutre  (20 cm), 

           L : portée entre nus d’appuis (L = 4,50m), 

           Mt : moment max en travée (Mt = 27,2KN.m), 

           M0 : moment max de la travée isostatique, 

           A : section des armatures,   

           b : largeur de la section,   

           d : hauteur utile de la section droite :                                                

 

0625,0
16

1
041,0

484

20


L

h
                    La condition est vérifiée.  

 

085,0
3210

2,27

10
041,0

0





M

M

L

h t                La condition est vérifiée 

 

MPa 0105,0
2,4

0034,0
20100

78,6





 efdb

A
 La condition est vérifiée 

 

 

 

Donc, le calcule de la flèche n’est pas nécessaire.   

                                                                             

 CONCLUSION : 

 
  Les armatures calculées à l’ELU sont suffisantes.  

 
RESULTATS : 

 
Apres toute vérification, nous avons adopté le ferraillage suivant : 

 Aux appuis : 

            Armatures principale :  At=5HA12/ml  avec un espacement e=15cm 

            Armatures de répartitions : Ar=4HA10 avec un espacement e=20cm 

 En travée : 

            Armatures principale : At=6HA12/ml  avec un espacement e=15cm 
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           Armatures de répartitions : Ar=4HA10 avec un espacement e=25cm 
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III.6 CALCUL DE LA POUTRE PALIERE

La poutre palière est destinée à supporter son poids propre, la réaction de la paillasse et le poids

du mur. Elle est partiellement encastrée dans les poteaux, sa portée est de 2,95 m.

III.6.1 PRE- DIMENSIONNEMENT

 HAUTEUR DE LA POUTRE

10

L

15

L
 th

 ht : la hauteur de la poutre

 L : longueur libre de la poutre entre nus d’appuis

 L = 2,95m

Selon le RPA 2003 : cmhcm t 50,3333,22  On prend : cmth 30

 LA LARGEUR

tt hbh 7,04,0 

cmbcm 2112 

 RECOMMANDATION DE RPA 99 VERSION 2003

cm25≥b,cm30≥h

32,1
25

03










b

h

cmb

cmh
tt

Condition vérifiée

III.6.2 DETERMINATION DES CHARGES ET SURCHARGES

- Poids propre de la poutre : G = 0,25 x 0,30 x 25 = 1,875 KN/m,

- Charge d’exploitation : Q = 2,5 KN/m,

- Effort tranchant : ELU: Ru = 30,78 KN,

ELS: Rs = 22,15KN,

III.6.3 CALCUL A L’ELU

a. Combinaison des charges

à l’ELU :

95,2

78,302
875,135,1

L

T2
35,1q u


 G

qu = 23,40KN/m Figure III.6.1 Schéma statique de la poutre
Paliere

2,95m

23,40KN/ml
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b. Réaction d’appuis

KN
lq

RR u
BA 52,34

2

95,240,23

2








c. Moment fléchissant et l’effort tranchant

mKNM
l

qM u .45,25
8

)95,2(
40,23

8
0

22

0 

Pour tenir compte de semi encastrement

Ma = - 0,30 M0 = -7,64 KN.m

Mt = 0,85 M0 = 21,63KN.m

III.6.4 DIAGRAMME DE( M ) ET (T )

Figure III.6.2 Diagramme des moments fléchissant

et des efforts tranchants à l’ELU

qu = 23,40KN/m

2,95 m
RB=34,52KNRA =34,52 kN

Ty [KN]

Mz [KN m]

34,52

34,52

7,64

7,64

21,63

x [m]

x [m]
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III.6.5 FERRAILLAGE

1. Calcul les armatures longitudinales

 Aux appuis :

mKN
ap

u .64,7M 

392,0027,0
2,14)²28(25

1064,7

²

3








 l

bu

ap

u
b

fdb

M
 SSA.

027,0b 986,0

²80,0
34828986,0

1064,7 3

cm
d

M
A

st

ap

u
a 











Soit : Aa = 3 HA 12 = 3,39cm²

 En travée :

mKNM
t

u .63,21

392,0078,0
2,14)²28(25

1063,21

²

3








 l

bu

t

u
b

fdb

M
 SSA.

078,0et b 959,0

Soit : At = 3 HA 12 = 3,39cm².

N.B

Article 7.5.2.1 du R.P.A : Le pourcentage total des aciers longitudinaux sur toute la longueur de

la poutre est de 0.5% en toute la section.

²75,3
100

30255,0

100

5,0
cm

hb






.

3,39 x 2 = 6,78cm²  3,75 cm2………La condition est vérifiée.

III.6.6 VERIFICATION A L’ELU

a. Vérification de la condition de non fragilité (Art A.4.2.1, BAEL91)

228
min 845,0

400

1,2
282523,023,0 cmdb

f

f
A

e

t 

 ²39,3,²39,3²845,0min cmAcmAcmA at  La condition est vérifiée

2,31cm²
348280,959

1021,63

σdβ

M
A

3

st

u
t

t 







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b. Vérification de l’effort tranchant (BAEL 91/A.5.1.21)

Il faut vérifier que
uu


MPa
db

Tu
u 044,0

2825

78,30








MpaMPaf t

b

u 33,35,
2,0

min 28 













MPaMPa uu 33,3044,0   Pas de risque de cisaillement.

c. Influence de l’effort tranchant au voisinage des appuis

.4209,04,078,30 28 KN
f

dbKNT
s

c
u 


La condition est vérifiée

d. Influence de l’effort Tu sur les armatures longitudinales inférieures

22 0013,0
28,09,0

64,7
78,30

400

15,1

9,0

15,1
39,3 cm

d

M
T

f
cmA u

u

e

a 






















La condition est vérifiée.

On constate que l’effort tranchant ௨ܸ n’a pas d’influence sur les armatures inférieures.

e. Vérification de l’adhérence aux appuis (BAEL91 ; Art6.13)

La contrainte d’adhérence d’entrainement sur un paquet de barres (ou une barre isolée) faisant

partie de l’armature tendue d’une poutre est donnée par l’expression :

 nUi = 6 x 3,14 x12 = 226,08 mm.

MPaMPa

MPaf

MPa
Ud

T

sese

tsse

i

ua
se

15,3540,0

15,3)1,25,1(

540,0
08,2262809,0

1078,30

9,0

28

3






















Se <
Se

 Condition vérifiée.

Donc il n’y a pas de risque d’entraînement dans les barres longitudinales.

f. Calcul des ancrages des barres

MPaftssu 835,21,2²5,16,06,0 28
2 

La longueur de scellement droit
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s

e
S

f
l

4


 =

835,24

12400




= 423,28mm, Soit : lS = 43cm

g. Calcul les armatures transversales

 Le diamètre :








 l
t

t ,
10

b
,

35

h
min

mmt 57,812,
10

25
,

35

30
min 











On choisit : HA8

    cmcmcmcmdst 2,2540,2,25min40,9,0min 

Soit : cmst 10

 L’espacement : selon le RPA version 2003 (Art7.5-2.2)

-Aux appuis :

)30;8,16;5,7(min30;12;
4

h
min 








 tts 

st =7 cm

-En travée :

cm
h

s 15
2

t 

st =15cm

III.6.7 CALCUL A L’ELS

95,2

15,22
875,1

L

T
q S

s G

qs = 9,38KN/m

A. Réactions aux appuis

KN
l

qR sB 84,13
2

95,2
38,9

2
R A 

B. Les moments

mKN
l

qM s .20,10
8

95,2
38,9

8

22

0 

En tenant compte de semi encastrement

Msa = -0,3 x 10,20 = -3,06KN.m

Mst = 0,85 x10,20 = 8,67KN.m
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Figure III.6.3 Diagramme des moments et
des efforts tranchants à l’ELS

III.6.8 VERIFICATION DES CONTRAINTES A L’ELS

 A L’ETAT LIMITE D’OUVERTURE DES FISSURATIONS

La vérification n’est pas nécessaire car l’élément est couvert donc la fissuration est peu nuisible.

 A L’ETAT LIMITE DE COMPRESSION DU BETON

On doit vérifier que : MPaK
bcStbc 15 

- Aux appuis :

484,0
2825

39,3100100
1 











db

Aa
u

1 = 0,895

du tableau on aura 1k = 32,62

K = 0,030

339280895,0

1006,3 6

1 







a
u

Sa
St

Ad

M


 = 36,02 MPa.

qS = 9,38KN/m

2,95 m
RB=13,84KNRA=13,84KN

Ty [KN]

Mz [KN m]

13,84

13,84

3,06

3,06

8,67

x [m]

x [m]
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MPaK Stbc 08,102,36030,0   < MPa
bc

15 Condition vérifiée

- En travée

2825

39,3100100
1











db

Ast = 0,484

1 = 0,895

du tableau on aura 1k = 32,62

030,0
k

1

1

K

MPa06,102
339280895,0

1067,8 6

1










Ad

M St
St




Sbc K  = 0,030 x 102,06 = 3,06 MPa <
bc

 = 15MPa Condition vérifiée.

 ETAT LIMITE DE DEFORMATION

0625,0
16

1
10,0)1  

L

h

085,0
.10

10,0)2
0


M

Mt

L

h


0105,0
2,4

0048,0
28.25

39,3

.
)3 

fedb

A


Avec : L : La portée de la travée entre les appuis,

h : Hauteur totale de la section,

Mt : Moment en travée,

M0 : Moment isostatique dans la travée,

Les conditions sont toutes vérifiées, donc il n’est pas nécessaire de faire une vérification à la

flèche.

REMARQUE :

On adopte le même ferraillage pour toutes les poutres palières de la structure.
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3HA12

Poutre Palière
A

Appui

A

7cm

15cm

3HA12

Coupe A-A

Figure III.6.4 Schéma de ferraillage de la poutre palière

Cadre +
Etrier
HA8



58x10espacement =158x105

a

a
3T12  L= 4.20

25
3.70

L= 4.2025

253.70
L= 4.20

25

3T12  L= 4.20

3T12

Coupe a-a

cadre + etrier (T8)30

3T12
25

20

25 25

L= 70L= 1.10

10
10

10
10

a

a

a

a

3.35

4 5
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CHAPITRE VI

MODELISATION ET VERIFICATION RPA

IV.I INTRODUCTION

En plus des sollicitations statiques (charges et surcharges), la structure d’un bâtiment est soumise

à des sollicitations dynamiques dues essentiellement aux actions sismiques.

De ce fait, la détermination de la réponse sismique de la structure est incontournable lors de

l’analyse et de la conception de cette dernière.

Le calcul des forces sismiques est mené suivant trois méthodes :

 Méthode statique équivalente.

 Méthode d’analyse modale spectrale.

 Méthode d’analyse dynamique par accélérogrammes.

IV.2 METHODE STATIQUE EQUIVALENTE (RPA99/ART 4.2)

IV.2.1 PRINCIPE

Les forces réelles dynamiques qui se développent dans la construction sont remplacées par un

système de forces statiques fictives dont les effets sont considérés équivalents à ceux de l’action

sismique.

IV.2.2 CONDITIONS D’APPLICATION (RPA99/ART 4.1.2)

La méthode statique équivalente peut être utilisée dans les conditions suivantes :

a- Le bâtiment étudié doit être régulier en plan et en élévation ; avec en plus :

H ≤ 65 m pour les zones I ; IIa ; IIb. 

H ≤ 30 m pour la zone III. 

b- Le bâtiment étudié présente une configuration irrégulière, tout en respectant, outre les

Conditions de hauteur énoncées en a), les conditions complémentaires exigées par

le RPA(ART 4.1.2).

Remarque :

Notre structure ne satisfait pas la condition (b) car elle dépasse (07) niveaux ou 23mètres en

zone (IIa) pour les groupes d’usages 2, donc :

La méthode statique équivalente n’est pas applicable dans notre cas.
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IV.3 METHODE D’ANALYSE MODALE SPECTRALE (RPA99/ART 4.3)

IV.3.1 PRINCIPE

Par cette méthode, il est recherché pour chaque mode de vibration, le maximum des effets

engendrés dans la structure par les forces sismiques représentées par un spectre de réponse de

Calcul. Ces effets sont par la suite combinés pour obtenir la réponse de la structure.

IV.3.2 LES HYPOTHESES

 Les masses sont supposées concentrées au niveau des nœuds principaux

(nœuds maitres).

 Seuls les déplacements horizontaux des nœuds sont pris en compte.

 Les planchers et les fondations doivent être rigides dans leurs plans.

 Le nombre de modes à prendre en compte est tel que la somme des taux

de participation des masses modales atteint au moins 90%de la masse totale.

IV.4 MODELISATION DE LA STRUCTURE

Le calcul dynamique est réalisé à l’aide du logiciel ETABS, sur un modèle tridimensionnel de la

structure avec 10 niveaux.

IV.4.1 Description de l’ETABS

E : extended,

T : three dimensions,

A : analyses,

B : building,

S : système,

L’ETABS est un logiciel de calcul et de conception des structures d’ingénierie, particulièrement

adapté au bâtiment et ouvrage de génie civil. Il permet de modéliser facilement et rapidement

tous types de structure.

Il offre de nombreuses possibilités d’analyse des effets statiques et dynamiques. Il facilite

l’interprétation des résultats, en offrant la possibilité de visualiser la déformé du système, les

diagrammes des efforts, courbe enveloppes et mode de vibration….

 Les éléments en portique « poteaux - poutres » sont modélisés par des éléments finis de

Type « frame ».

 Les voiles et dalles pleines sont modélisés par des éléments de type « Shell ».

 Les planchers sont simulés par des diaphragmes rigides.
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IV.4.2 Rappel

- Grid line : ligne de grille.

- Joints : nœud.

- Frame : portique

- Elément : élément

- Restraints : degré de liberté

- Loads : charges

- Uniformed loads: charge uniformement répartie.

- Matériels: matériaux

- Concrete: béton

- Steel: fer

- Frame section: coffrage

- Column: poteaux

- Beam: poutres

VI.4.3 Etapes de modélisation

1- Introduction de la géométrie du modèle.

2- Spécification des propriétés mécanique de l’acier et du béton.

3- Introduction des sections géométriques des éléments.

4- Définition des charges (G , Q).

5- Introduction du spectre de réponse selon le RPA99/2003.

6- Définition des charges sismiques.

7- Introduction des combinaisons d’actions.

8- Affectation des masses sismiques et inerties massiques.

9- Spécification des conditions aux limites (appuis diaphragmes).

10- Exécution de l’analyse et visualisation des résultats.

 Spectre de réponse

Le spectre de repense est une courbe permettant d’évaluer la réponse d’un bâtiment à un séisme

passé ou futur.

Remarque

 Classification de l’ouvrage

Notre ouvrages étant un bâtiment d’habitation situé à Tizi Ouzou (zone IIa) il est classé dans le

groupe d’usage « 2 ».

 Classification du site

La structure est implantée dans un site de catégorie S3
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Figure IV.1 Géométrie de base de la structure (vue en 3D)

IV.5 VERIFICATION DES RESULTATS DU LOGICIEL SELON LE RPA99/2003

IV.5.1 INTRODUCTION

Avant de passer au ferraillage de la structure, le règlement parasismique algérien exige de faire

des vérifications sur :

- le type de contreventement.

- nombre de modes à considérer dans les calculs.

- Vérification de la participation de la masse modale.

- Vérification de l’effort tranchant à la base.

-Vérification des déplacements inter étage.

-Vérification du déplacement seconde ordre (l’effet P-Δ) 
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IV.5.2 SYSTEME DE CONTREVENTEMENT

L’objet du choix du système de contreventement dans les règles et les méthodes de calcul, se

traduit par l’attribution pour chaqu’un des systèmes de contreventement d’un coefficient de

comportement « R ».

Les efforts normaux et horizontaux repris par le système de contreventement sont tirés à partir

de l’ETABS à l’aide de l’option ‹‹ section cut ››

 Charge verticale

Les charges verticales repris par le système de contreventement sont donnés par

l’ETABS (G + 0,2Q)

1- Charge verticale reprise par toute la structure : 37455,24 kn

2- Charge verticale reprise par les portiques :

Figure IV.2 Efforts verticaux repris par les portiques

La charge verticale reprise par les portiques : 20696,443 Kn soit 55,26 %
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3- Charge verticale reprise par les voiles :

Figure IV.3 Efforts verticaux repris par les voiles

La Charge verticale reprise par les voiles : 16758,797Kn soit 44,7૝%

 Charge horizontale

Sens xx :

1- Charge horizontale reprise par toute la structure : 3039,1868KN

2- Charge sismique reprise par les portiques :

Figure IV.4 charge horizontale reprise par les portiques sens x
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La Charge sismique reprise par les portiques dans le sens xx : 319,7548 soit 10,52 %

3- La charge sismique reprise par les voiles :

Figure IV.5 charge horizontale reprise par les voiles sens x

La charge sismique reprise par les voiles dans le sens xx: 2719,4321 soit 89,48 %

Sens yy:

1- Charge horizontale reprise par toute la structure : 3019,4859Kn

2- Charge sismique reprise par les portiques :

Figure IV.6 Charge horizontale reprise par les portiques sens y
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La charge sismique reprise par les portiques dans le sens yy: 313 ,0771 soit 10, 37%

3- Charge sismique reprise par les voiles

Figure IV.7 charge horizontale reprise par les voiles sens y

La charge sismique reprise par les voiles dans le sens yy: 2706,409 soit 89,63%

Conclusion:

Les voiles reprennent plus de 20% des sollicitations due aux charges verticales et la totalité des charges

horizontales d’après le RPA99 modifié 2003la structure est contreventée par voiles porteurs.

donc le coefficient de comportement R= 3,5.

IV.5.3 Nombre de mode à considérer et participation massique

(Art 4.3.4RPA99/2003)

Pour les structures représentés par des modèles plan dans deux directions orthogonales, le nombre

de mode de vibration à retenir dans chacune des directions d’excitations doit être tel que :

 La somme des masses totales effectives pour les modes retenus soit égale à 90 % au moins de

la masse totale de la structure.

 Ou que tous les modes ayant une masse modale effective supérieure à 5% de la masse totale

de la structure soient retenus pour la détermination de la réponse totale de la structure.

 Le minimum de mode à retenir est de 03 dans chaque direction considérés.

Remarque

Le nombre minimal de modes (K) retenir doit être tel que :

K ≥ 3 √N = avec N = 10 niveaux et TK ≤ 0,2 s
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N : est le nombre de niveaux au dessus du sol et Tk la période du mode K.

K ≥ 3 √N = 9 K ≥ 9

On prend K=8 modes ; avec TK = T17 = 0,043 s < 0,2 s

Tableau IV.1 participation massique

Mode Période UX UY SumUX SumUY

1 0,1310 0,0076 83,7265 0.0076 83,7265

2 0,1294 84,1062 0,0076 84.1138 83.7341

3 0,0906 0,0018 0,0103 84.1155 83.7444

4 0,0818 0,4009 0,0005 84.5164 83.7448

5 0,0780 0,0001 0.3741 84.5165 84.1189

6 0,0687 0 0 84.5166 84.1189

7 0,043914 0,4607 9.7063 84.9772 93.8252

8 0,043891 9,2136 0.4845 94.1908 94.3098

9 0,030462 0,0001 0.0012 94.1909 94.311

10 0,026783 3,3329 0.0001 97.5239 94.3111

11 0,026341 0,0001 3.4782 97.524 97.7893

12 0,019506 1,3784 0 98.9025 97.7893

Constatation

 Le premier mode est un mode de translation suivant x.

 Le deuxième mode est un mode de translation suivant y.

 Le troisième mode est un mode de rotation.

 Le facteur de la participation massique modale atteint les 90% à partir du 7ème mode

suivant le sens (y-y) et à partir du 8eme mode suivant le sens (x-x).

 La période fondamentale de la structure est T = 0 ,131s

IV.5.4 Estimation de la période fondamentale de la structure

Selon le RPA 99 (article 4 -2- 4), la période empirique peut être calculée comme suit :

T = CT x (hN) ¾

T = 0,05 x (31,11) ¾ = 0,65

Les valeurs de T, calculées à partir des méthodes numériques ne doivent pas dépasser celles

estimées à partir des formules empiriques appropriées de plus de 30 %.

TRPA = 0,641 x1,3 = 0,833s > 0,131s …….la période fondamentale est vérifiée.
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IV.5.5 Vérification de l’effort tranchant à la base

La force sismique totale V doit être calculée dans deux directions orthogonales selon la méthode

statique équivalente :

W



R

QDA
V

Le RPA nous exige de vérifier que la résultante des forces sismiques à la base « Vt » obtenue par

combinaison des valeurs modales ne doit pas être inférieure à 80 % de la résultante des forces

sismiques déterminées par la méthode statique équivalente Vstatique pour une valeur de la période

fondamentale donnée par la formule empirique appropriée.

 Coefficient d’accélération de zone A :
A = 0,15 (groupe d’usage 2 ; zone IIa)

 Coefficient de comportement R :
R = 3,5 (structure contreventé par voiles porteurs)

 Poids de la structure W :

Poids total de la structure donné par le logiciel ETABS

ࢃ �=�෍ ࢃ ࢏

࢔

ୀ૚࢏
ࢃ�����ݐ݁���� ࢏ ࢃ�= +࢏ࡳ ࢃࢼ ࢏ࡽ

            β : Coefficient de pondération avec : β = 0,2  donné par le tableau (4.5) du RPA

ࢃ �= ૝૛ૠ૞૙,૟૟ࡺࡷ�

 Facteur de qualité Q

Sa valeur est donnée par la formule : Q = 1 + Σ Pq (Formule 4 – 4 RPA)

Pq : est la pénalité à retenir selon les critères de qualité « satisfait ou non ». Sa valeur est donnée

par le tableau suivant :

STORY POINT LOAD FX FY FZ

Sommation 0,0 Base G + 0,2Q 0,00 0,00 25070,21
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Tableau IV.2 Les critères de facteur de qualité

 Coefficient d’amplification dynamique D

Il est fonction de la catégorie de site, facteur de correction d’amortissement  et de la période

fondamentale de la structure (T)

2TT05,2 

D 2)-4(RPA0,3TT5,2 2

3

2

2 s
T

T











3,0sT
T

3,0

3
5,2

3

5

3

2

2 















 T


 T2 : Période caractéristique, associée à la catégorie du site qui est donnée par le

tableau (Tab .4.7) de RPA 99.

Site meuble : S3 T2 = 0,5s

 η : Facteur de correction d’amortissement donné par la formule (4 - 3) comme suit :







2

7

 ξ(%) : est le pourcentage d’amortissement critique en fonction : Tab (4 - 2)

SENS
TRANSVERSAL (X)

SENS
LONGITUDINAL (Y)

CRITERE « Q »
OBSERVE OU

NON
PQ

OBSERVE OU
NON

PQ

1)- condition minimale sur les files de
contreventement

non 0,05 non 0,05

2)-redondance en plan
oui 0,00 oui 0,00

3)-régularité en plan
oui 0,00 non 0,05

4)-régularité en élévation
oui 0,00 oui 0,00

5)-controle de la qualite des matériaux
oui 0,00 oui 0,00

6)-contrôle de la qualité l’exécution
oui 0,00 oui 0,00

Σ Pq 1,1 1,1
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- Du matériau constitutif : béton armé

- De type de structure : portique + voile ξ(%) = 8,5%

- De l’importance des remplissages : dense

D’où :  %5,8;7,0>82,0
2

7



 


 ………..condition vérifiée.

 T : période de la structure :

4

3

nt hCT  (Formule 4-6 RPA)

4

3

09,0 nt
n hC
D

h
T  (Formule 4-7 RPA)

Avec

hn ; Hauteur mesurée en [m] à partir de la base jusqu’au dernier niveau.

Ct : Coefficient, fonction du système de contreventement et du type de remplissage

D : est la dimension du bâtiment mesurée à sa base dans la direction considérée

௧ܥ������������� = 0,05 Donné par le tableau (4.6)
ℎ௡ = 31,01�݉

Dx =21,50 m et Dy = 10,20m

ܶ = ݏ�0,65

௫ܶ = ݏ0,601

௬ܶ = ݏ�0,873

Nous avons : 0,5s ≤ T );( yx  ≤ 3s       donc :    
 

3/2

,

2
, )(5,2

yx

YX
T

T
D  

81,1
601,0

5,0
82,05,2

3
2









xD

  72,1
065

5,0
82,05,2

3
2

, 







YXD

 Application numérique :

kNVKNV
statique

x

Statique

x 36,17118,021,2139 

kNVKNV
statique

y

Statique

y 27,16268,084,2032 
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kNVKNV
statique

x

dynamique

x 36,17118,019,3039 

kNVKNV
statique

x

dynamique

x 27,16268,049,3019 

IV.5.6 VERIFICATION DES DEPLACEMENTS INTER ETAGE (ART 4.43

RPA99/2003)

Le déplacement horizontal à chaque niveau « k » de la structure est calculé comme suit :

ekk R  

ek est le déplacement dû aux forces sismiques Fi (y compris l’effet de torsion).

R : coefficient de comportement (R = 3,5)

Le déplacement, relatif au niveau « k » par rapport au niveau « k-1 » est égal à :

1 kkk 

D’après le RPA99 (Art 5.10), les déplacements relatifs latéraux d’un étage par rapport aux

étages qui lui sont adjacents ne doivent pas dépasser 1% de la hauteur d’étage.

Tableau IV.3 Déplacements inter étage

Niveaux (x)࢑ࢋࢾ
(y)࢑ࢋࢾ

R (x)࢑ࢾ (y)࢑ࢾ ∆(x) ∆(y) Hauteur
૚%ࢋࢎ ObS

Etage 8 0008 0.0008 3,5 0.0028 0.0028 0 0
3.06

0.0306 OK

Etage 7 0.0008 0.0008 3,5 0.0028 0.0028 0.00035 0.00035
3.06

0.0306 OK

Etage 6 0.0007 0.0007 3,5 0.00245 0.00245 0.00035 0
3.06

0.0306 OK

Etage 5 0.0006 0.0007 3,5 0.0021 0.00245 0 0.00035
3.06

0.0306 OK

Etage 4 0.0006 0.0006 3,5 0.0021 0.0021 0.00035 0.00035
3.06

0.0306 OK

Etage 3 0.0005 0.0005 3,5 0.00175 0.00175 0.00035 0.00035
3.06

0.0306 OK

Etage 2 0.0004 0.0004 3,5 0.0014 0.0014 0.0007 0.0007
3.00

0.0306 OK

Etage 1 0.0002 0.0002 3,5 0.0007 0.0007 0.00035 0.00035
3.06

0.0306 OK

RDC 0.0001 0.0001 3,5 0.00035 0.00035 0.00035 0.00035
4.08

0.0408 OK

Condition vérifié
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IV.5.7   Justification vis-à-vis de l’effet P-Δ (Art5.9/RPA99)

Les effets du 2eme ordre peuvent être négligés dans le cas des bâtiments si la condition suivante

est satisfaite à tous les niveaux :

1,0





kK

kk

hV

p


௞ܲ : Poids total de la structure et des charges d’exploitation associés au-dessus d’un niveau « k ».

௞ܸ�: Effort tranchant d’étage au niveau « k ».

∆௞�: Déplacement relatif d’un niveau « k » par rapport a niveau « k-1».

ℎ௞�: Hauteur de l’étage « k »

Sens XX

Tableau IV.4 Vérification de l’effet P-Δ sens x

Sens YY

NIVEAUX p ࢑∆ ࢑ࡼ × ࢑∆ ࢑ࢂ ࢑ࢎ ࢑ࢂ × ࢑ࢎ ࣂ

RDC 24231.77 0.00035 8,48111 1491,32 4,08 6084,5856 0,0013

Etage 1 21412.07 0.00035 7,49422 1418,24 3,06 4339,8144 0,0017

Etage 2 18661.22 0.0007 13,06285 1371,02 3,06 4195,3212 0,0031

Etage 3 15910.37 0.00035 5,56862 1284,59 3,06 3930,8454 0,0014

Etage 4 13159.52 0.00035 4,60583 1172,85 3,06 3588,921 0,0012

Etage 5 10408.67 0 0 1029,95 3,06 3151,647 0

Etage 6 7717.49 0.00035 2,70112 853,69 3,06 2612,2914 0,001

Etage 7 5026.31 0.00035 1,75920 651,94 3,06 1994,9364 0,0008

Etage 8 2335.13 0 0 405,48 3,06 1240,7688 0,00
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Tableau IV.5 vérification de l’effet P-Δ sens y

Conclusion : On constate que kx et ky sont inférieur à « 0,1 » ; Donc l’effet « P-Delta »

peut être négligés.

IV.5.8 Vérification de l’excentricité

Tableau IV.6 vérification de l’excentricité

Conclusion : L’excentricité est vérifiée sur tous les niveaux dans le sens x et y.

NIVEAUX ࢑ࡼ ࢑∆ ࢑ࡼ × ࢑∆ ࢑ࢂ ࢑ࢎ ࢑ࢂ × ࢑ࢎ ࣂ

RDC 24231.77 0.00035 8,48111 1540,32 4,08 6284,5056 0,0013

ETAGE 1 21412.07 0.00035 7,49422 1499,97 3,06 4589,9082 0,0016

ETAGE 2 18661.22 0.0007 13,06285 1424,19 3,06 4358,0214 0,0029

ETAGE 3 15910.37 0.00035 5,56862 1334,79 3,06 4084,4574 0,0013

ETAGE 4 13159.52 0.00035 4,60583 1214,17 3,06 3715,3602 0,0012

ETAGE 5 10408.67 0.00035 3,6430 1063,09 3,06 3253,0554 0,0011

ETAGE 6 7717.49 0 0 877 ,01 3,06 2683,6506 0

ETAGE 7 5026.31 0.00035 1,75920 660,43 3,06 2020,9158 0,0008

ETAGE 8 2335.13 0 0 407,53 3,06 1247,0418 0,000

MASSE D’ETAGE
CENTRE DE

MASSE
CENTRE DE

TORSION
EXCENTRICITE

THEORIQUE
EXCENTRICITE
ACCIDENTELLE

NIVEAUX MassX MassY XCM YCM XCR YCR ex ey 0,05*lx 0,05*ly

RDC 295.0554 295.0554 10.483 4.349 10.549 4.228 -0.066 0.121 1.075 0.4575

STORY 1 280.8579 280.8579 10.475 4.341 10.555 4.259 -0.08 0.082 1.075 0.4575

STORY 2 277.7426 277.7426 10.475 4.343 10.557 4.274 -0.082 0.069 1.075 0.4575

STORY 3 277.7426 277.7426 10.475 4.343 10.558 4.278 -0.083 0.065 1.075 0.4575

STORY 4 277.7426 277.7426 10.475 4.343 10.558 4.279 -0.083 0.064 1.075 0.4575

STORY 5 274.7003 274.7003 10.475 4.345 10.559 4.277 -0.084 0.068 1.075 0.4575

STORY 6 272.0531 272.0531 10.474 4.347 10.558 4.277 -0.084 0.07 1.075 0.4575

STORY 7 272.0531 272.0531 10.474 4.347 10.556 4.275 -0.082 0.072 1.075 0.4575

STORY 8 254.6535 254.6535 10.446 4.25 10.555 4.271 -0.109 -0.021 1.075 0.4575
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IV.5.9 Vérification du déplacement maximale

On doit s’assurer que le déplacement maximal que subit la structure vérifie la formule suivante :

௠ߜ���������������������� ௔௫ ൑ ݂ ൌ
௛೟

ହ଴଴

݂ : Flèche admissible.

ℎ௧ : Hauteur total du bâtiment.

Le déplacement maximal est donné par ETABS comme suite:

Display show story response plots

 Déplacement maximal selon x

Figure IV.8 Déplacement maximal selon x

Le déplacement maximal au niveau du dernier étage donné par L’ETABS égale à :
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0 ,00 m sous Ex.

௠ߜ ௔௫ ൌ ͲǤͲͲ൏ ݂ ൌ
ଷଵǡ଴ଵ

ହ଴଴
ൌ ͲǤͲ͸ʹ ݉ ……………Condition vérifiée.

 Déplacement maximal selon y

Figure IV.9 Déplacement maximal selon y

Le déplacement maximal au niveau du dernier étage donné par L’Etabs égale à :

0.00 m sous Ey.

௠ߜ ௔௫ ൌ ͲǤͲͲ൏ ݂ൌ
ଷଵǡ଴ଵ

ହ଴଴
ൌ ͲǤͲ͸ʹ ݉ ……………Condition vérifiée.

IV.6 Conclusion générale des vérifications

D’après les résultats obtenus si dessus on peut conclure que :

 Le pourcentage de participation massique est vérifié.

 L’effort tranchant à la base est vérifié

 les déplacements relatifs maximaux sont vérifiés
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 l’excentricité est vérifier

 l’effet P-Delta est vérifié

- Ce modèle présente toutes les caractéristiques recommandées par les règlements, donc on

peut passer à l’extraction des efforts internes avec les quels nous allons ferraillé les différents

éléments structuraux.



CHAPITRE V

Ferraillage de la

superstructure
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CHAPITRE V

FERRAILLAGE DE LA SUPER STRUCTURE

V.I FERAILLAGE DES POUTRE

V.I.0 INTRODUCTION

Apres l’analyse du logiciel nous allons déterminer les sections d’armatures nécessaires dans chaque

élément.

Notre structure dans sa globalité est constituée de trois types d’éléments structuraux qui sont, les

poutres soumises à la flexion simple dans un plan, les poteaux soumis à la flexion composée dans

les deux plans et les voiles soumis à la flexion composée dans un seul plan

Les poutres sont des éléments non exposées aux intempéries et sollicitées par des moments de

flexion et des efforts tranchants.

Leur calcul se fera en flexion simple avec les sollicitations les plus défavorables dans chaque

élément en considérant la fissuration comme étant peu nuisible.

 1,35G + 1,5Q (ELU),

 G + Q ( ELS ),

 G + Q ± E ( ACC ),

 0,8G ± E ( ACC ),

V.I. RECOMMANDATIONS DU RPA99

V.1..1 ARMATURES LONGITUDINALES (Art 7.5.2.1 RPA 99)

D’après le (RPA 99/Art7.5.2.1), les armatures longitudinales doivent être à haute adhérence,

droites et sans crochets. Leur pourcentage en zone sismique IIa est limité par :

Le pourcentage total minimum des aciers longitudinaux sur toute la longueur de la poutre est de

0,5% en toute section.

 Poutres principales

(25×40) : Amin = 0,005 × 25× 40 = 5,00 cm.2

 Poutres secondaires

(25×30) : Amin = 0,005 × 25 × 30 = 3,75cm.2
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Le pourcentage total maximum des aciers longitudinaux est de :

4% en zone courante.

6% en zone de recouvrement.

 Poutres principales

 Zone courante :

(25x40) : Amax = 0.04 × 25 × 40 = 40cm2.

 Zone de recouvrement :

(25x40) : Amax = 0,06 × 25 × 40 = 60 cm2.

 Poutres secondaires

 Zone courante :

(25× 30) : Amax = 0,04 × 25 × 30 = 30cm².

 Zone de recouvrement :

(25× 30) : Amax = 0,06 × 25 × 30 = 45 cm².

 Les poutres supportant de faibles charges verticales et sollicitées principalement par les

forces latérales sismiques doivent avoir des armatures symétriques avec une section en travée

au moins égale à la moitié de la section sur appui.

 La longueur minimale de recouvrement est de 40 en zone IIa.

L’ancrage des armatures longitudinales supérieures et inférieur dans les poteaux de rive et

d’angle doit être effectué avec des crochets à 90°.

 Les cadres du nœud disposés comme armatures transversales des poteaux, sont constitués

de 2U superposés formant un carré ou un rectangle (là ou les circonstances s’y prêtent, des

cadres traditionnels peuvent également être utilisés).

 Les directions de recouvrement de ces U doivent être alternées. Néanmoins, il faudra

veiller à ce qu'au moins un côté fermé des U d'un cadre soit disposé de sorte à s'opposer à la

poussée au vide des crochets droits des armatures longitudinales des poutres.

 On doit avoir un espacement maximum de 10cm entre deux cadres et un minimum de trois

cadres par nœud.

V.1.2. ARMATURES TRANSVERSALES (Art 7.5.2.2/RPA99)

 La quantité d'armatures transversales minimales est donnée par :

A t = 0,003 x St x b.
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 L’espacement maximum entre les armatures transversales est donné comme suit :

St = min 







min12,

4

h
en zone nodale.

2

h
S t  en zone de recouvrement.

Avec :

min est le plus petit diamètre utilisé pour les armatures longitudinales.

Les premières armatures transversales doivent être disposée à 5cm au plus du nu de l’appui ou de

l’encastrement.

V.1.3 CALCUL DES ARMATURES LONGITUDINALES

Les poutres sont ferraillées en flexion simple. Elles sont calculées en travées puis aux appuis

sous les sollicitations les plus défavorables.

Soit :

stA : Section d’acier inférieure tendue ou bien la moins comprimée selon le cas.

scA : Section d’acier supérieure, la plus comprimée.

Mu : moment de flexion.

 Moment réduit µ1

Le moment réduit limite µ1 est égale à 0,392 pour les combinaisons aux états limites, et pour les

combinaisons accidentelles du RPA.

µ
bu

U

fdb

M




2

Avec : µ
b

c
bu

f
f


2885,0 



  γb = 1,5

 Si    µ  ≤  µl = 0,392 ⇒ la section est simplement armée (SSA) ; (La section ne comprendra

que les aciers tendus, (Sans armatures comprimées AS = 0 ) la section d’acier nécessaire sera

donnée par la formule :
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c’
Mu

Mℓ Asc

h d – c’
d

c
Ast Δ Astℓ Ast

b

st

U
st

d

M
A

 
 .

Figure V.I.1 Section simplement armée.

 Si  µ  ≥  µ1 = 0,392 ⇒ la section est doublement armée (SDA) ; dans ce cas nous allons

Procédé comme suit :

 Calcul de Mℓ 

Mℓ = µℓ × b ×d² ×ƒbu      et    ΔM = Mu – Mℓ.

Avec : Mu est le moment sollicitant.

Mℓ est le moment limite pour qu’une section soit simplement armée.

La section d’acier nécessaire sera donnée par la formule :

ststl

l
st

cd

M

d

M
A

 







)'(
…en traction).

st

sc
cd

M
A






)'(
...(en compression) .

Et :
s

e
st

f


 

= +

Figure V.I.2 Schéma de calcul en flexion simple.

ΔM

b

h

Ast

d
AN



CHAPITRE V FERAILLAGE DE LA SUPER-STRUCTURE

Promotion 2016/2017 page 115

 Les situations à considérer

Tableau récapitulatif des contraintes selon les situations

TABLEAU V.I.1 Coefficients de sécurité en situation accidentelle et courante

V.1.4 FERRAILLAGE DES POUTRES

Les portiques que nous allons ferrailler sont le portique B pour les poutres principales et le

portique 4 pour les poutres secondaires

Le ferraillage se fera pour une poutre à chaque niveau dans les deux directions:

 Exemple de calcule

bu

U

fdb

M




2
 .

Si µ < µ = 0,392 SSA.

Si µ > µ = 0,392 SDA.

Avec :
b

c
bu

f
f

 


 2885,0

MPafbu 2,14
5,11

2585,0





 et  = 1 ;  γb = 1,5 ELU.

b

c
bu

f
f

 


 2885,0

MPafbu 74,21
15,185,0

2585,0





 et  = 0,85 ; γb = 1,15 ACC.

σs = 
s

ef


.348

15,1

400
Mpa

Pour : µ  (Tiré à partir abaques).

γb γs θ Fc28(MPA) ƒbu(MPA) fe(MPA) σst(MPA)

Situation
durable 1,5 1,15 1 25 14,2 400 348

Situation
accidentelle

1,15 1 0,85 25 21,74 400 400
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 DETAILLE DERAILLAGE DANS LES TABLEAUX SUIVANT

A-POUTRES PRINCIPALE

A.1 Ferraillage en travée

Tableau V.I.2 Ferraillage des poutres principales en travée

Ferraillage des poutres principales en travées

Niv Comb M MAX μ Obs β As Amin ferraillage Asadop
(cm2)

8 ELU 78,121 0,152 SSA 0,917 6,44 5,00 3HA12+3HA14 8,01

7 ELU 73,327 0,143 SSA 0,922 6,40 5,00 3HA12+3HA14 8,01

6 ELU 74,35 0,145 SSA 0,921 6,10 5,00 3HA12+3HA14 8,01

5 ELU 71,95 0,140 SSA 0,924 5,88 5,00 3HA12+3HA14 8,01

4 ELU 70,386 0,137 SSA 0,926 5,74 5,00 3HA12+3HA14 8,01

3 ELU 70,497 0,137 SSA 0,926 5,75 5,00 3HA12+3HA14 8,01

2 ELU 70,614 0,137 SSA 9,926 5,76 5,00 3HA12+3HA14 8,01

1 ELU 68,671 0,133 SSA 0,928 5,59 5,00 3HA12+3HA14 8,01

RDC ELU 68,985 0,134 SSA 0,928 5,62 5,00 3HA12+3HA14 8,01

A.2 Ferraillage sur appuis

Tableau V.I.3 Ferraillage des poutres principales aux appuis

Ferraillage des poutres principales aux appuis

Niv Com
b

Mmax μ Obs β As Amin ferraillage As adop
(cm2)

8 ELU 125,214 0,244 SSA 0,858 11,03 5,00 3HA16+3HA16 12,06

7 ELU 124,341 0,242 SSA 0,859 10,94 5,00 3HA16+3HA16 12,06

6 ELU 123,251 0,240 SSA 0,861 10,82 5,00 3HA16+3HA16 12,06

5 ELU 118,232 0,230 SSA 0,867 10,31 5,00 3HA16+3HA16 12,06

4 ELU 115,342 0,225 SSA 0,871 10,01 5,00 3HA16+3HA16 12,06

3 ELU 113,895 0,222 SSA 0,873 9,86 5,00 3HA16+3HA16 12,06

2 ELU 111,944 0,218 SSA 0,876 9,66 5,00 3HA16+3HA16 12,06

1 ELU 103,292 0,201 SSA 0,886 8,81 5,00 3HA16+3HA16 12,06

RDC ELU 102,551 0,200 SSA 0,886 8,75 5,00 3HA16+3HA16 12,06
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B-POUTRE SECONDAIRES

B-1 Ferraillage en travée

Tableau V.I.4 Ferraillage des poutres secondaires en travée.

B-2 Ferraillage sur appuis

Tableau V.I.5 Ferraillage des poutres secondaires Aux appuis

ferraillage des poutres secondaires en travées

Niv Comb Mmax μ Obs β As Amin ferraillage As adop
(cm2)

8 ELU 35,089 0,126 SSA 0,932 3,86 3,75 3HA12+3HA12 6 ,78

7 ELU 38,307 0,137 SSA 0,926 4,24 3,75 3HA12+3HA12 6,78

6 ELU 36,385 0,130 SSA 0,930 4,015 3,75 3HA12+3HA12 6,78

5 ELU 33,961 0,122 SSA 0,935 3,72 3,75 3HA12+3HA12 6,78

4 ELU 30,61 0,109 SSA 0,942 3,69 3,75 3HA12+3HA12 6,78

3 ELU 26,419 0,094 SSA 0,951 2,85 3,75 3HA12+3HA12 6,78

2 ELU 21,651 0,077 SSA 0,959 2,31 3,75 3HA12+3HA12 6,78

1 ELU 18,334 0,065 SSA 0,966 1,94 3,75 3HA12+3HA12 6,78

RDC ELU 14,332 0,051 SSA 0,973 1,51 3,75 3HA12+3HA12 6,78

ferraillage aux appuis des poutres secondaires

Niv comb Mmax μ Obs β As Amin ferraillage As adop
(cm2)

8 ELU 44,673 0,160 SSA 0,912 5,02 3.75 3HA12+3HA12 6 ,78

7 ELU 45,299 0,162 SSA 0,911 5,10 3.75 3HA12+3HA12 6,78

6 ELU 42,779 0,153 SSA 0,916 4,79 3.75 3HA12+3HA12 6,78

5 ELU 38,426 0,138 SSA 0,925 4,26 3.75 3HA12+3HA12 6,78

4 ELU 35,736 0,128 SSA 0,931 3,93 3.75 3HA12+3HA12 6,78

3 ELU 31,811 0,114 SSA 0,939 3,47 3.75 3HA12+3HA12 6,78

2 ELU 26,374 0,094 SSA 0,951 2,84 3.75 3HA12+3HA12 6,78

1 ELU 20,294 0,072 SSA 0,963 2,16 3.75 3HA12+3HA12 6,78

RDC ELU 16,576 0,059 SSA 0,969 1,75 3.75 3HA12+3HA12 6,78
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V.1.5 VERIFICATION DU RPA99 VER 2003

A- Armatures longitudinales : (RPA99ver2003/Art 7.5.2.1)

 Les armatures longitudinales doivent être des aciers a hauts adhérence.

Le pourcentage total minimal des aciers sur toute la longueur de la poutre est :

Amin = 0,5 % (b x h) en toute section.

Toutes les sections sont vérifiées par rapport à la section minimale des aciers du RPA.

B- Armatures transversales (RPA99ver2003/Art 7.5.2.2)

La quantité minimale des armatures transversales est donnée par :

At = 0.003 × St× b

L’espacement maximum entre les armatures transversales :

max
tS = min 








 30;12;

4

h en zone nodale ; si les armatures comprimées sont nécessaires.

St
2

h
 ; En dehors de la zone nodale.

Avec:

 est le plus petit diamètre utilisé pour les armatures longitudinales.

Les premières armatures transversales doivent être disposée à 5cm au plus du nu de l’appui ou de

l’encastrement.

1 - poutres principales (25x40)

 30;4,14;10min30;2,112;
4

40
min30;12;

4
min

max




















h
S t

.

Soit : St = 10 cm…………en Zone nodale.

St
’  ≤ 









2

40 = 20 cm.

Soit: St
’= 15 cm…en dehors de la zone nodale

- Armatures longitudinales minimales

At
min = 0,003 × St × b =0,003 x10x 25 = 0,75 cm²;

Soit: 4HA8 = 2,01 cm²….en zone nodale.
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At = 0,003 × St × b = 0,003 x15x 25 = 1,125 cm² .

Soit: 4HA8 = 2,01 cm²…….en dehors de la zone nodale.

2 - Poutres secondaires (25x30)

St  ≤  min (7,5; 19,2; 30)                 Soit : St = 10 cm………en zone nodale.

St  ≤ 








2

30 = 15 cm Soit : St= 15 cm …..en dehors de la zone nodale.

At = 0.003 × St × b = 0,003x7x25 = 0,525 cm² ; Soit : 4HA8 = 2.01 cm²…en zone nodale

At = 0.003 × St × b = 0,003x15x25=1.125 cm² ; Soit : 4HA8 = 2.01 cm²…en dehors de la

zone nodale.

V.1.6 VERIFICATIONS A L’ELU

A- Vérification de la condition de non fragilité selon le (BAEL99/Art4.2.1)

.
f

f
db0,23AA

e

t28
minS 

- Poutres principales

Poutre de (25×40) cm2 : b= 25cm ; h=40cm ; d=38cm.

Amin = 0,23 × 25 × 38×
400

1,2
= 1,14 cm2 < 8,01 cm² ⇒ vérifiée.

- Poutres secondaires

Poutre de (25×30) cm2 : b= 25cm ; h=30cm ; d=28cm.

400

1,2
282523,0min A = 0,84cm2 < 4,62 cm² ⇒ condition vérifiée.

 La condition de non fragilité est vérifiée.

B- Justification de l’effort tranchant (BAEL99/Art A.5.1)

Les poutres soumises à des efforts tranchants sont justifiées vis-à-vis de l’état limite ultime, cette

justification est conduite à partir de la contrainte tangente « u », prise conventionnellement égale

à :

db

T
τ

max
u

u


 ; Avec :
max
uT : Effort tranchant max à l’ELU.

Dans le cas où la fissuration est peu nuisible, la contrainte doit vérifier, u ≤ u .
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a- Etat limite ultime du béton de l’âme (art a.5.1,21/bael91)









 MPa

f

b

c
u 5;

2.0
min 28


 ⇒ 







 
 MPau 5;

5,1

252.0
min = 3,33MPa.

 Poutres principales (25x40)

....33,3601,110
)400250(

19,160 3 MPMPau 


 Condition vérifiée.

 Poutres secondaires (25x40)

MPaMPau 33,3729,010
300250

73,54 3 


 … Condition vérifiée.

b- Influence de l’effort tranchant aux appuis (BAEL99/Art A.5.1.321)

 Sur les aciers :

Lorsqu’au droit d’un appui : 0
0,9d

M
T u

u  on doit prolonger au-delà de l’appareil de l’appui,

une section d’armatures pour équilibrer un moment égale à   .
1

0,9d

M
T u

u

st


D’où : .
0,9d

M
V

f

1,15 u
u

e









SA Si 0

0,9d

M
V u

u  =>La vérification n’est pas nécessaire.

 Poutres principale

 Tableau V.I.6 Vérification de l’influence de l’effort tranchant sur les armatures

NIV Mu Vu Vu + (Mu /0,9d) Obs

8 -129,214 160,19 -217,62 vérifié

7 -126,341 158,37 -211,04 vérifié

6 -126,71 158,36 -212,13 vérifié

5 -118,232 154,18 -191,52 vérifié

4 -115,342 151,43 -185,82 vérifié

3 -113,895 149,87 -183,15 vérifié

2 -111,944 147,78 -179,54 vérifié

1 -103,292 142,86 -159,16 vérifié

RDC -102,551 141,53 -158,32 vérifié
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 Poutres secondaires

Tableau V.I.7 Vérification de l’influence de l’effort tranchant sur les armatures longitudinales

Conclusion : Les armatures supplémentaires ne sont pas nécessaires.

c- Influence de l’effort tranchant sur le béton au niveau des appuis

b
γ

c28
fbd0,9

0,40uTuT


 ……..(BAEL99/Art A.5.1.32).

 Poutres principales (25x40).

Tu =  160,19 kn  ˂   kn570310
1,5

250,250,3800,9
0,40uT 


 .

 Poutres secondaires

Tu =  54,73 kn  ˂  kn420310
1,5

250,250,2800,9
0,40uT 


 .

d- Vérification de l’adhérence et de l’entraînement des barres au niveau des appuis
(BAEL 99/Art. A.6.1.2.1).

La valeur limite de la contrainte d’adhérence pour l’ancrage des armatures :

15,31,25,1
28

, 
t

fse MPa. Avec : 5,1 Pour les aciers HA.

NIV Mu Vu Vu + ( Mu /0,9d ) obs.

8 -44,673 54,3 -122,97 vérifié

7 -45,299 54,73 -125,02 vérifié

6 -42,779 52,16 -117,59 vérifié

5 -38,426 47,73 -104,75 vérifié

4 -35,736 44,81 -96,99 vérifié

3 -31,811 40,76 -85,47 vérifié

2 -26,374 35,17 -69,48 vérifié

1 -18,541 27,27 -46,30 vérifié

RDC -13,883 22,27 -32,82 vérifié
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La contrainte d’adhérence au niveau de l’appui le plus sollicité doit être :

se



Ud0,9

T
τ u

se    Avec :       ∑ U  est le  périmètre utile des aciers. 

 Dans le cas de même diamètre :

 U

)2(
22

U 





 





 Dans le cas des diamètres différents :

.U  .

.)1
2

)((
22

2
22

U 21
2121 






 



















 Poutres principales: (25x40).

 ∑ U=3HA16+3HA14 = π (3x1,6 + 3x1,6) = 30,14cm. 

Poutre de (25x40) :∑ U = 301,4 mm. 





Ud0,9

T
τ u

se MPa55,110
301,43800,9

160,19 3 


< se .

 Poutres secondaires (25x30).

 ∑ U=3HA12+3HA12 = π (3 x1,2 ) =11,304cm. 

Poutre de (25x30) :∑ U = 150,72mm. 





Ud0,9

T
τ u

se .44,110
150,722800,9

54,73
3 MPa



Conclusion

La contrainte d’adhérence est vérifiée.

U

Ф

πФଵ

2
Фଵ

Фଵ

2
+
Фଶ

2

Фଶ

Фଵ

2

+
Фଶ

2πФଶ

2

U=Ф (π+2) 

 U

Ф
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e - Calcul de la longueur de scellement droit des barres

Sur une longueur d’ancrage, la contrainte d’adhérance est supposé constante et égale à sa valeur
ultime fixée à :

su

e
s

τ

fφ
l






4
Avec : MPaftssu 835,21,25,16,06,0 2

28
2   .

Pour les T 16 : ls = 




835,24

400016,0
56,43cm.

Pour les T 14 : ls = 




835,24

400014,0
49,38cm.

Pour les T 12 : ls = 




835,24

400012,0
42,32cm.

Les règles de (BAEL 91 Art.A.6.1) admettent que l’ancrage des barres rectilignes terminées

par un crochet normal, est assuré lorsque la longueur de la partie ancrée, mesurée hors crochet,

au moins égales à : « 0,4 ls » pour les aciers H.A ; la = 0,4 x ls.

 Poutres principale

LS = Max ls = 56,43cm.

Ls = 40 Φ = 40 x1,6= 64cm. 

LS = 64 cm La = 0,4xLS = 0,4x64 = 25,6cm.

Soit : Lcr = 25cm.

 Poutres secondaires

LS = 64 cm La = 0,4 LS=0,4x64 = 25,6cm.

Soit : Lcr = 25cm.

 Délimitation de la zone nodale (RPA99ver 2003/Art 7.4.2.1).

L’= 2h et H’= max .60,,,
6

11








cmhb
he

h : Hauteur de la poutre.

b1 et h1 : Dimensions du poteau.
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he : Hauteur entre nus des poteaux.

On aura : H’= max {44 ; 40 ; 30; 60cm} = 60cm.

 Pour les poutres principales

(25x40) : L’= 2×40 = 80 cm.

 Pour poutre secondaires

(25x30) : L’= 2×30 = 60 cm.

NB : Le cadre d’armature transversale doit être disposé à 5cm au plus du nu d’appui ou

d’encastrement

Figure V.I.6 délimitation de la zone nodale.

 Armatures transversales minimales

La quantité d’armatures minimales est :

  .2,5;;1,214,1min
10

;;
35

min: 1 cm
bh

sprincipalepoutres t 










  .2,5;;1,485,0min
10

;;
35

min:sec 1 cm
bh

ondairespoutres t 










 Etant le plus petit diamètre des armatures longitudinales.

Les armatures transversales sont réalisées par un cadre et un étrier de 8.

Soit : At = 4HA8 = 2,01cm².

P
ot

ea
u

Poutre

L

’ h
H’



CHAPITRE V FERAILLAGE DE LA SUPER-STRUCTURE

Promotion 2016/2017 page 125

V.1.7 Vérification à l’ELS

Les états limites de services sont définis compte tenue des exploitations et de la durabilité de la

construction .Les vérifications qui leurs sont relatives :

-Etat limite d’ouverture des fissurations.

(exemple de calcul pour les fissurations non préjudiciables).

-Etat limite de résistance du béton en compression.

-Etat limite de déformation.

1- État limite d’ouverture des fissures

La fissuration dans le cas des poutres étant considéré peu nuisible, alors cette vérification n’est pas
nécessaire.

2- État limite de compression du béton

La contrainte de compression du béton ne doit pas dépasser la contrainte admissible .bc

bc = K× s  ≤ bc = 0,6×ƒc28 = 0,6×25 = 15MPa.

On calcul :
db

As






0

1

100
  (1, β1) 

)α(115

α
K

1

1




Avec :

Asd

M s
s




1
 (As est les armatures adoptées à l’ELU).
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o Les résultats sont donnés dans les tableaux suivant :

A- POUTRES PRINCIPALES

Tableau V.I.8 Etat limite de compression du béton sur appuis

Tableau V.I.9 état limite de compression du béton en travée

Vérification sur appuis

Niv Ms(max) Asu ρ1 ß1 K σs(Mpa) Σbc(Mpa) σbc(Mpa) Obs

8 94,489 12,06 1,269 0,848 0.055 24,31 1,33

15 vérifiée

7 91,889 12,06 1,269 0,848 0.055 23,64 1,30

6 92,169 12,06 1,269 0,848 0.055 23,71 1,30

5 85,85 12,06 1,269 0,848 0.055 22 ,09 1,21

4 83,891 12,06 1,269 0,848 0.055 21,58 1,18

3 82,836 12,06 1,269 0,848 0.055 21,31 1,17

2 81,415 12,06 1,269 0,848 0.055 20,94 1,15

1 75,12 12,06 1,269 0,848 0.055 19,32 1,06

RDC 74,582 12,06 1,269 0,848 0.055 19,19 1,05

Vérification en travées :

Niv Ms(max) Asu ρ1 ß1 K σs(Mpa) σbc(Mpa) σbc(Mpa) Obs

8 57,154 8,01 0,843 0,869 0.043 21,60 0,92

15 Vérifiée

7 53,322 8,01 0,843 0,869 0.043 20,15 0,86

6 54,076 8,01 0,843 0,869 0.043 20,44 0,87

5 52,329 8,01 0,843 0,869 0.043 19,78 0,85

4 51,19 8,01 0,843 0,869 0.043 19,35 0,83

3 51,271 8,01 0,843 0,869 0.043 19,38 0,83

2 51,356 8,01 0,843 0,869 0.043 19,41 0,83

1 49,942 8,01 0,843 0,869 0.043 18,88 0,81

RDC 50,17 8,01 0,843 0,869 0.043 18,96 0,81
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B- POUTRES SECONDAIRES

Tableau V.I.10 Etat limite de compression du béton sur appuis

vérification sur appuis

Niv Ms(max) Asu ρ1 ß1 K σs(Mpa) σbc(Mpa) σbc (Mpa) Obs

8 32,557 6,78 0,968 0,862 0,047 19,89 0,93

15

vérifiée

7 32,98 6,78 0,968 0,862 0,047 20,15 0,94

6 31,134 6,78 0,968 0,862 0,047 19,02 0,89

5 27,956 6,78 0,968 0,862 0,047 17,08 0,80

4 25,996 6,78 0,968 0,862 0,047 15,88 0,74

3 23,137 6,78 0,968 0,862 0,047 14,13 0,66

2 19,18 6,78 0,968 0,862 0,047 11,72 0,55

1 13,479 6,78 0,968 0,862 0,047 8,23 0,38

RDC 10,094 6,78 0,968 0,862 0,047 6,16 0,28

Tableau V.I.11 Etat limite de compression du béton en travée.

vérification en travée

Niv Ms(max) Asu ρ1 ß1 K σs (Mpa) σbc(Mpa) σbc(Mpa) Obs

8 25,553 6,78 0,968 0,862 0,047 15,61 0,73

15 vérifiée

7 27,895 6,78 0,968 0,862 0,047 17,04 0,80

6 26,49 6,78 0,968 0,862 0,047 16,18 0,76

5 24,721 6,78 0,968 0,862 0,047 15,10 0,71

4 22,279 6,78 0,968 0,862 0,047 13,61 0,63

3 19,226 6,78 0,968 0,862 0,047 11,74 0,55

2 15,386 6,78 0,968 0,862 0,047 9,40 0,44

1 11,175 6,78 0,968 0,862 0,047 6,82 0,32

RDC 6,184 6,78 0,968 0,862 0,047 3,77 0,17
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 Etat limite de déformation

La flèche développée au niveau des poutres principales doit rester suffisamment petite par rapport à

la flèche admissible pour ne pas nuire à l’aspect et l’utilisation de la construction.

Les règles de BAEL (art B.6.5.2) précisent qu’on peut admettre qu’il n’est pas nécessaire de

Procéder à la vérification de la flèche si les conditions suivantes seront vérifiées:

1)
16

1


l

h
.

2) .
10 0M

M

l

h t




3) .
2,4

0 fedb

AS 


Avec :

h : hauteur totale de la section.

L : portée libre maximale.

Mt : moment maximum de flexion.

b0 : largeur de nervure

M0 : moment statique avec : M0 = Mt / 0,85.

 Poutres principales

0625,0
16

1
0,086

460

40


l

h
Condition vérifiée.

085,0
24,6710

154,57

10
0,086

0





M

M

l

h t Condition vérifiée.

0105,0
400

2,4
0,0084

3825

01,8

0





db

AS Condition vérifiée.

Conclusion : la flèche est vérifiée pour les poutres principales.

 Poutres secondaires

0625,0
16

1
0,098

305

30


l

h
Condition vérifiée.

085,0
81,3210

895,27

10
0,098

0





M

M

l

h t Condition vérifiée.

0105,0
400

2,4
0,0096

2825

78,6

0





db

AS Condition vérifiée.
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Conclusion : la flèche est vérifiée pour les poutres secondaires.

 Disposition des constructive

Lors de la détermination de la longueur des chapeaux, il y’a lieu d’observer les recommandations
qui stipulent que la longueur des chapeaux à partir des nus d’appuis doit être au moins égale à :


5

1
de la plus grande portée des deux travées encadrant l’appui considéré s’il s’agit d’un appui

n’appartenant pas à une travée de rive.


4

1
de la plus grande portée des deux travées encadrant l’appui considéré s’il s’agit d’un appui

intermédiaire voisin d’un appui de rive.

La moitié au moins de la section des armatures inférieures nécessaire en travée est prolongée

jusqu’ aux appuis et les armatures de second lit sont arrêtées à une distance des appuis au plus

égale à
10

1
de la portée.
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V.2 FERRAILLAGE DES POTEAUX

V.2.0 INTRODUCTION

Les poteaux sont des éléments structuraux qui ont pour rôle de transmettre des efforts des poutres

vers la fondation.

Les poteaux sont soumis dans les deux sens aux efforts normaux, aux efforts tranchants et aux

moments fléchissant ; ils sont donc calculés en flexion composé, en tenant compte des

combinaisons suivantes :

 1,35G+1,5Q  à l’ELU.

 G+Q  à l’ELS.

 G+Q+E  RPA99 révisé 2003.

 0,8G E  RPA99 révisé 2003.

Les calculs se feront en tenant compte de trois types de sollicitations :

1. Effort normal maximal et le moment correspondant,

2. Effort normal minimal et le moment correspondant,

3. Moment fléchissant maximal et l’effort normal correspondant.

V.2.1 RÉCOMMANDATIONS ET EXIGENCES DU RPA99 REVISE 2003

A. ARMATURES LONGITUDINALES

Les armatures longitudinales doivent être :

- En haute adhérence (HA), droites et sans crochets,

- Le diamètre minimal de 12 mm,

- La longueur minimale de recouvrement est de 40 ɸ 

Les pourcentages d’armatures recommandés par rapport à la section du béton sont :

 Pourcentage minimal

Le pourcentage minimal d’acier est de 0,8% de la section du béton

- Poteau (40 40) : Amin = 0,008 40 40 =12,80 cm2,

- Poteau (35 35) : Amin = 0,008 35 35 = 9,80 cm2,
- Poteau (30 30) : Amin = 0,008 x30 x 30 =7,20 cm2.

 Pourcentage maximal

Le pourcentage maximal en zone de recouvrement est de 0,6% de la section du béton :

- Poteau (40 40) :Amax = 0,06 40 40 =96,00 cm2,

- Poteau (35 35) :Amax = 0,06 35 35 =73,50 cm2,

- Poteau (30 30) :Amax = 0,06 30 30 =54 ,00cm2.
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Le pourcentage maximal en zone courante est de 4% de la section du béton :

- Poteau (40 40) : Amax = 0,04 40 40 = 64 cm2,

- Poteau (40 40) : Amax = 0,04 35 35 = 49 cm2,
- Poteau (30 30) : Amax = 0,04 30 30 = 36 cm2.

 Le diamètre minimal est de 12 [mm] ,

 La longueur minimale de recouvrement LR = 40
L (en zone IIa),

 La distance entre les barres longitudinales dont une face ne doit pas dépasser 25 cm en zone

IIa,

 Les jonctions par recouvrement doivent être faites à l’extérieur des zones nodales.

B. LES ARMATURES TRANSVERSALES

Les armatures transversales sont calculées à l’aide de la formule suivante :

Vu : effort tranchant de calcul.

ht : hauteur totale de la section brute.

e : contrainte limite élastique de l’acier d’armature transversale.

ρa : coefficient correcteur qui tient compte du mode fragile de la rupture par effort tranchant.

At : armatures transversales.

St : espacement des armatures transversales.

g : L’élancement géométrique du poteau.

Lf : la longueur de flambement des poteaux.

Avec :

lf = 0,7xh0.

(a, b) : dimensions de la section droite du poteau.

Par ailleurs la valeur maximale de l’espacement St est fixée comme suit:

 Dans la zone nodale

t ≤ (10 1 ; 15 cm) en zone IIa.

 Dans la zone courante

t' ≤ 15 1 en zone IIa.

Où 1 est le diamètre minimal des armatures longitudinales du poteau.

e

a

f.h
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t

u

t

t 










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
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b
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a

l f
g

f
g   ;
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La quantité d’armatures transversales minimales
t

t

Sb

A


en % est donnée comme suit :

Si   λg ≥  5          0,3%.
Si   λg ≤ 3             0.8%. 
Si   3  < λg < 5           interpoler entre les valeurs limites précédente. 

Les cadres et les étriers doivent être fermés par des crochets à 135° ayant une longueur droite de 10

 minimums.

V.2.2 CALCUL DES ARMATURES LONGITUDINALES A L’ELU

1. Exposé de la méthode de calcul

En flexion composée, l’effort normal est un effort de compression ou de traction et le moment qu’il

engendre est un moment de flexion, ce qui nous conduit à étudier trois cas :

 Section entièrement tendue (SET).

 Section partiellement comprimée (SPC).

 Section entièrement comprimée (SEC).

a. Section entièrement tendue (SET).

N : effort normal de traction.

)c-
2

h
(

u

u
u

N

M
e

Figure V.2.1 section entièrement tendue

S

e

s
u A-)

f
N(


siA

Avec :

s

e
SiSi

f
AF




s

e
SSSS

f
AF




b. Section partiellement comprimée (SPC)

Calcul de centre de pression : .
u

u

N

M
e 

La section est partiellement comprimée si le centre « C » se trouve

à l’extérieur du segment délimité par les armatures.

 
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cd
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h
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(L’effort normal est un effort de traction ou de compression) :

.
2









 C

h

N

M
e

u

u

Figure V.2 .2 Section partiellement comprimé.

Si le centre de pression « C » se trouve à l’intérieur du segment limité par les armatures, l’effort

normal est un effort de compression : e = .
2

C
h

N

M

u

u 

Dans ce cas il faut vérifier l’inégalité suivante :

Si :   .81,0337,0 2
'

'
bcfu fbh

h

c
McdN 










Et p¢ noyau central SPC.

Avec :

Mf : Moment par rapport au centre de gravité des armatures intérieures.

.
22


















 c

h
NMec

h
NgNM UUuuf

b

c
bc

f
F


2885,0



15,1   etb
Pour fissuration durable

85,015,1   etb
Pour fissuration accidentelle

Nu : Effort de compression.

En flexion composée la section d’armatures sera donnée par les relations suivantes:

bc
2

f

fbd

M


1er cas :

la 392,0 Section est simplement armée (SSA).
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b

N

'
sA

A
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p
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≡
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Nu
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MfMf
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s

f

d

M
A


1 Avec :

s

e
s

F


 

D’où la section réelle est :

s

u
S

N
AA


 1

2éme cas :

la 392,0 section est doublement armée (SDA).

On calcule

buf fbdM 2


rf MMM 

Avec :

Mr : moment ultime pour une section simplement armée.
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u
ss

N
AAAA




c. Section entièrement comprimée (SEC)

La section est entièrement comprimée si :









 c

h
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






 .

p ∈ noyau central⟹ SEC.

Figure V.2.3 : section entièrement comprimée
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Deux situations peuvent se présenter :

1er situation

.
  .5,0 2'' SDAfhb

h

c
McdN bcf 










⟹ 00 '  ss AetA .

Figure V.2.4 : Répartition des armatures

Les sections d’armatures sont :

 
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2éme situation :
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Les sections d’armatures sont :
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Avec :
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2. Calcul des armatures longitudinales

Le calcul des sections d’acier est résumé dans les tableaux ci-dessous

Avec :

- Tableau V.2.1 : Ferraillage des poteaux dans le sens (x-x).

- Tableau V2.2 : ferraillage des poteaux dans le sens (y-y).

As

'
sA

C’

d

c
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Sens xx :

Tableau V.2.1 Ferraillage des poteaux dans le sens (x-x)

Sens yy

Tableau V2.2 ferraillage des poteaux dans le sens (y-y).

Niveau Poteau N(KN) M(KN.m) OBS
As’

(cm2)
As
(cm2)

Amin
(cm2)

Ferraillage
A

Adopter
(cm²)

RDC et 1er

étages
40x40

Nmin=135,16 Mcor=21,277 SPC 0 0

12,8 4HA16
4AH14

14,19
Nmax= -1534,87 Mcor=-4,859 SEC 0 0

Ncor=-116,78 Mmax=64,69 SEC 0 0

2éme ,3éme

4éme et 5eme

étages
35x35

Nmin=51,09 Mcor=0,014 SPC 0 0

9,8 8HA14 12,31
Nmax=-1068,62 Mcor=-12,01 SEC 0 0

Ncor=-196,85 Mmax=47,386 SPC 0 1,29

6éme ,7éme

et 8éme

étages
30x30

Nmin=33,41 Mcor=2,443 SPC 0 0

7,2
4HA14
4HA12

10 ,67
Nmax=-415,03 Mcor=-8,758 SEC 0 0

Ncor=-124,51 Mmax=42,096 SPC 0 3,03

Niveau poteau N (KN) M (KN.m) OBS
As

(cm2)
As’

(cm2)
Amin
(cm2)

Ferraillage
A

adopter
(cm²)

RDC et
1er etage

40x40

Nmin=135,16 Mcor=0,036 SPC 0 0

12,8 8HA16
4HA14

22,23
Nmax= -1534,87 Mcor=0,011 SEC 0 0

Ncor=-282,22 Mmax=-26,557 SPC 21,08 0

2éme

,3éme

,4eme et
5éme

etage

35x35

Nmin=51,09 Mcor =3,371 SPC 0 0

9,8 8HA14 12,31
Nmax=-1068,62 Mcor=-1,299 SEC 0 0

Ncor=-105,55 Mmax=-25,189 SPC 0,59 0

5éme,6éme

,7éme et
8éme

30x30

Nmin=33,41 Mcor=0,06 SPC 0 0

7,2
4HA14
4AH12

10,67
Nmax=-24,776 Mcor=-815,26 SEC 0 0

Ncor=-124,51 Mmax=42,096 SPC 2,43 0
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V2.3 CALCUL DES ARMATURES TRANSVERSALES (Art7.4.2.2 RPA 99 modifié 2003)

Les armatures transversales sont disposées de manière à empêcher tout mouvement des aciers

longitudinaux vers les parois du poteau, leur but essentiel est :

 Empêcher le déplacement transversal du béton

 Reprendre les efforts tranchants sollicitant les poteaux aux cisaillements

Les armatures transversales sont disposées dans les plans perpendiculaires à l’axe longitudinal.

V.2.4 DIAMETRE DES ARMATURES TRANSVERSALES BAEL Art A8.1.3

Le diamètre des armatures transversales est au moins égal à la valeur normalisée la plus proche d’un

tiers (1/3) du diamètre des armatures longitudinales qu'elles maintiennent.

4
3

12

3

min

 L
t


 mm 8t mm .

Les armatures longitudinales des poteaux seront encadrées par deux cadres en HA8,

Donc At= 2,01 cm2

V.2.5 ESPACEMENT DES ARMATURES TRANSVERSALES

 Selon le BAEL 91 Art A8.1.3

  cm10a;cm40;15min min  ltS  .

  cm1035;cm40;2.115min tS .

18tS cm Soit 15tS cm.

 Selon le RPA 99 version 2003 Art 7.4.2.2

:ݐ Espacement des armatures transversales

ℎଵ : Hauteur totale de la section brute.

௘݂ : Contrainte limite élastique de l’acier.

௔ߩ : Coefficient correcteur qui tient compte du mode fragile de la rupture par effort tranchant.





 


5si75,3
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 Calcul de l’élancementࢍࣅ : BAEL 91 Art B8.4.1

i

l f

g 

Avec : ௙ܮ : longueur de flambement lf = 0,707 L0

:݅ Rayon de giration
s

I
i

Poteaux 40 x 40 (RDC)

4
33

0021,0
12

4,04,0

12
m

hb
I 







La surface :

S= 0,4x0,4 =0,16 m2.

. .m0,4
0,16

0,0012
i

Lf = 0,707 x4,08= 2,884 m.

7,21
0,4

2,884


i

l f

g .

2,5.5 a   g

Tu: L’effort tranchant max Tu =69,1 KN.

.61,1801,2
1,695,2

1040040
A

1

t
1 cm

T

fh
S

ua

e
t 















 Selon le RPA99 version 2003 Art 7.4.2.2

La valeur maximum de l’espacement des armatures transversales est fixée comme suit :

 Dans la zone nodale

    .15;12mincm15;10min min cmS lt  

St ≤ 12cm      

 Dans la zone courante

 18cm1,21515min min  ltS  .

St ≤ 18 cm  .                                  
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Conclusion

On adopte

St =10 cm en zone nodale .

St = 14 cm en zone courante.

V.2.6 QUANTITE D’ARMATURES TRANSVERSALES MINIMALES DU RPA

Pour 5g :la quantité des armatures transversales est données comme suit :

௧ܣ
௠ ௜௡ = 0.3% ௧ܵ× .ܾ

Poteaux (40×40) : 2min 19,1468,14014003,0 cmAA adt   condition vérifiée.

Poteaux (35×35) : 2min 31,1247,13514003,0 cmAA adt   condition vérifiée.

Poteaux (30×30) : 2min 67,1026,13014003,0 cmAA adt   condition vérifiée.

 Longueur de recouvrement

Pour le cm646,14040L16 l    .

Pour le cm564,140405L14 l    .

Pour le cm482,14040L12 l    .

Remarque

La zone nodale est très sensible aux séismes pour cela on annexe des armatures en U superposées

(avec alternances d’orientation) afin de la consolider et ainsi, la rendre moins fragile.

 Détermination de la zone nodale

- Poteaux (40x40) cm2.

- poteaux RDC

ℎᇱ= max ( 60,,h;
6

11 b
he cm) = max ( 60,40,40;

6

408
) = 68cm.

- poteaux 1eretage

ℎᇱ= max ( 60,,h;
6

11 b
he cm) = max ( 60,40,40;

6

306
) = 60cm.

- Poteaux (35x35) cm2

ℎᇱ= max ( 60,,h;
6

11 b
he cm) = max ( cm60,35,35;

6

306
) = 60cm.
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- Poteaux (30x30) cm2

ℎᇱ= max ( 60,,h;
6

11 b
he ,60 cm) = max ( cm60,30,30;

6

306
60) = 60cm.

Remarque

Le cadre d’armature transversale doit être disposé à 5 cm au plus du nu d’appui.

V.2.7 VÉRIFICATION A L’ELS

a. État limite de compression de béton

La vérification de nos poteaux à l’ELS consiste à démontrer que les contraintes maximales dans le

béton ௕௖ߪ et dans les aciers ௦௧ߪ sont au plus égales aux contraintes admissibles ത௕௖etߪ .ത௦௧ߪ

Le calcul des contraintes du béton et d’acier se fera dans les deux directions x-x et y-y

 Section partiellement comprimée

Figure V.2.5 Position de centre de pression.

Position de centre de pression.

 Yc : est la distance de l’axe neutre au centre de pression Cp comptée positivement avec effort

normal Nser de compression.

 L : distance du centre de pression (CP) à la fibre la plus comprimée.

Cp

h d

As

'
sA

L

yser

c’

yc

eA

n
s
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Si Nser








).sec'(<0>

).sec'(>0<
0>

tionladeitérieurlàCdesiL

tionladeextérieurlàCdesiL

pA

pA

L < 0 ⟹-L = eA – d⟹L = d-eA.

L > 0 ⟹L = eA – d.

yser= yc+L

tel que : eA= .
2

h
d

N

M

ser

ser 









En écrivant le bilan des efforts appliqués à la section on montre que yc est solution de l’équation

suivante :

0qpyy c
3
c 

.

Avec :

)(
90)(90

3
''

2 Ld
b

A

b

CLA
Lp ss 




2
''

3 )(
90)(90

2 Ld
b

A

b

CLA
Lq ss 




La solution de l’équation est donnée par la méthode suivante :

On calcul : .
27

p4
q

3
2 

 Si  0 on calcul alors : .
p

3

p2

q3
Cos  puis

3

p
a 

Apres on choisit une solution qui convient parmi les trois suivantes :

1) .
3

cosayc 






 


2) 










 120

3
cosayc .
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3) 










 240

3
cosayc

Si  0 alors il faut calculer

t =0,5  a

.
3

3

1

z

p
zYtz C




D’après le BAEL, il nous permet d’appliquer au béton armé les formules de la résistance des

matériaux établis pour des corps homogénéisé.

 Le moment d’inertie de la section est donné par rapport à l’axe neutre :

    .cyAydA15y
3

b
I

2'
ser

'
s

2

sers
3
ser 

La section rendue homogène c’est à dire la section obtenue en négligeant le béton tendu et en

amplifiant quinze fois la section des armatures.

X Xh d

n
'
sA

nAs

V1

V2

c

c’

b
Figure V.2.6 Section homogénéisée de béton.
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Nous avons alors :
I

yN
K cser (représente la pente K des diagrammes des contraintes).

Les contraintes sont données comme suite avec n=15.

Il faut vérifier bcb 
.

serbc Ky .

 sers ydnK  avec n=15.

 Vérification d’une section entièrement comprimée

 On calcul l’air de la section homogène totale : S = b x h +15( AS + A’s ) . :

 On détermine la position du centre de gravité

ܺீ = 15
஺ೞ
ᇲ×൫଴.ହ௛ିௗᇲ൯ି ஺ೞ(ௗି଴.ହ௛)

௕௛ାଵହ(஺ೞା஺ೞ
ᇲ)

.

 On calcul l’inertie de la section homogène totale :

=ܫ
௕×௛య

ଵଶ
+ ܾ× ℎ × ܺீ

ଶ + ௦ܣ]
ᇱ(0.5ℎ − ݀ᇱ− ܺீ)ଶ− −݀)௦ܣ 0.5ℎ + ܺீ)ଶ].

 Les contraintes dans le béton sont :

௦௨௣ߪ =
ܰ௦
ܵ

+
ܰ௦( ௦݁− ܺீ)(

௛

ଶ
− ܺீ)

ܫ

௜௡௙ߪ =
ܰ௦
ܵ
−
ܰ௦( ௦݁− ܺீ)(

௛

ଶ
− ܺீ)

ܫ
Remarque

Si les contraintes sont négatives on refait le calcul avec une section partiellement comprimée.

Les contraintes obtenues sont :

௕௦ߪ : Contrainte max dans la fibre supérieure du béton.

௦௦ߪ : Contrainte max dans les aciers supérieure.

:௕௜ߪ Contrainte max dans la fibre inférieure du béton.

௕௦ߪ : Contrainte max dans les aciers inférieure.
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Tableau V2.3 tableau des contraintes

VII.7 Les armatures transversales

Les armatures transversales sont disposées de manière à empocher tout mouvement des aciers

longitudinaux vers les parois du poteau, leur but essentiel :

-Reprendre les efforts tranchant sollicitant les poteaux aux cisaillements.

-Empêcher le déplacement transversal du béton.

 Calcul de l’élancement

L’élancement g est donné par la relation suivante :

.
1212:tq

3

hbh

bh

B

I
i

i

l f

g 

Telle que : lf = 0.7 h0.

h0 : longueur libre du poteau.

h0=408 cm pour le Poteau RDC.

P
o

te
au

x

Effort Normal
(KN)

Moment
(KN.m)

AS (cm2)
b

sup

(MPa)
b

inf

(MPa)
bc

(MPa)
s

sup

(MPa)
s

inf

(MPa)


s (M

P
a

)

Obs.

4
0

x4
0

Nmax1118,65 Mcor 3,533 14,19
1,266 1,195

14,5

18,9
33 17,972

3
4

8

vérifiée

Nmin236,96 M cor0,673 14,19
5,997 5,624

89,6
78 84,634

vérifiée

Ncor 846,7 Mmax=47,05 14,19
7,252 2,276

105,
055 37,879

vérifiée

3
5

x3
5

Nmax778,99 Mcor8,732 12,31
0,641 0,567

9,55
4 8,563

vérifiée

Nmin84,52 Mcor0,398 12,31
6,439 4,803

95,1
81 73,450

vérifiée

Ncor 143,99
Mmax34,46

6
12,31

4,624 -1,832
63,8
27 -21,947

vérifiée

3
0

x3
0

Nmax303,23 Mcor6,372 10,67 0,109 0,035 1,563 0,603 vérifiée

Nmin7,14 Mcor0,263 10,67 3,873 2,083 56,299 33,030 vérifiée

Ncor 91,3 Mmax30,691 10,67 9,156 0,580 77,417 -34,657 vérifiée
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h0=306 cm pour les Poteaux de l’étage courant

On remarque que :  g > 5 donc a =2.5.

.

-Vu : l’effort tranchant de calcul

- h : hauteur totale de la section brute

- a : est un coefficient correcteur qui tient compte du mode fragile de la rupture par effort

tranchant; il est pris égal à 2,50 si l'élancement géométrique g dans la direction considérée est 

supérieur ou égal à 5 et à 3,75 dans le cas contraire.

- t est l’espacement des armatures transversales.

 L’effort tranchant max : .079,1
104040

101,695.2
10,69 2

2

3

cmAKNVu 





 Diamètre des aciers

.33,5
3

16

3

max

mmt
l

t 




Soit .2.014HA8adopteOn8 2cmmmt 

 Espacement des armatures :

1. En zone nodale

.
cmScmS tt 10prendondonc10min( 

.

2. En zone courante

.25)10,
2

b
,

2

a
(min'

t cmS l 

7.4.2.2).Art2003(RPA
e

ua

fh

V

t

A







 

 

.20.213067.0
30

12
:30)(30poteaux-

.55.183067.0
35

12
:3535Poteaux-

78,194087.0
40

12
:4040Poteaux-

g 











g

g
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.25' cmS t 

.2,16
1040040

101,69205.2
58,96:maxranchantL'effort t 2

2

3

cmAKNV tu 





3. Vérification de la quantité d’armatures

 En zone nodale

- Poteau de (40×40) cm2………At = 0.3%×St×b = 0.003 ×10 ×40 = 1.2 cm2.

- Poteau de (35×35) cm2………At = 0.3%×St×b = 0.003 ×10 ×35 = 1.05 cm2.

- Poteau de (30×30) cm2………At = 0.3%×St×b = 0.003 ×10 ×30 = 0.9 cm2.

 En zone courante

- Poteau de (40×40) cm2 ………At= 0.3%×St
’×b = 0.003 ×15×40 =1.80cm2.

- Poteau de (35×35) cm2………At = 0.3%×St
’×b = 0.003 ×15 ×35 = 1.58 cm2.

- Poteau de (30×30) cm2 ………At= 0.3%×St
’×b = 0.003 ×15×30 =1.35cm2.

vérifieeconditioncmAt  01.2 2 .

4. Vérification de l’effort tranchant

a.,3590
480400

101,69
;

3

28 MPf
db

V
bcbbu

u
b 







 












5Si04.0

5Si075.0

g

g

b

Avec :

MPaf c 2528 

075,0b

vérifiée.condition359.0875.125075.0  MPaMPa bbu 

Conclusion

Toutes les conditions à l’ELS sont vérifiées. Les armatures transversales des poteaux seront

composées d’un cadre 4HA8 et d’un losange T8 pour tous les poteaux At = 2.01 cm2.
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V.3 FERRAILLAGE DES VOILES

V.3.1 INTRODUCTION

Le voile est un élément structural de contreventement soumis à des forces verticales et des forces

horizontales. Donc le ferraillage des voiles consiste à déterminer les armatures en flexion composée

sous l’action des sollicitations verticales dues aux charges permanentes (G) et aux surcharges

d’exploitation (Q), ainsi sous l’action des sollicitations horizontales dues aux séismes.

V.3.2 COMBINAISON D’ACTION

Les combinaisons d’actions sismiques et d’actions dues aux charges verticales à prendre sont

données ci-dessous :

Selon le BAEL 91








QG

QG 5,135,1

Selon le RPA version 2003








EG

EQG

8,0

V.3.3 FERRAILLAGE DES VOILES PLEINS

Le calcul se fera en procédant par la méthode des tronçons de la RDM qui se fait pour une bande de

largeur (d).

Pour faire face à ces sollicitations, on prévoit trois types d’armatures :

- Armatures verticales ;
- Armatures horizontales ;
- Armatures transversales.
Nous allons ferrailler par zone, car on a constaté qu’il est possible d’adopter le même type de

ferraillage pour un certain nombre de niveaux.

Zone I : RDC

Zone II :. Etage. 1

Zone III : 2éme, 3éme,4éme et 5éme étage

Zone IV : 6éme, 7éme et 8éme étage.

V.3.4 EXPOSE DE LA METHODE

La méthode consiste à déterminer les diagrammes des contraintes, sous les sollicitations les plus

défavorables.
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a. Calcul des contraintes

I

VM

B

N 
max ;

I

VM

B

N '
min




Avec :

B : section du voile,

I : inertie du voile,

V, V’ : bras de levier avec : V = V’ =
2

L
,

L : longueur du voile.

Dans les calculs, il est de pratique de découper le diagramme des contraintes en bandes de largeur

« d », tel que :








 c
e L

h
d

3

2
;

2
min …. (Art 7.7.4 RPA99/V2003)

Avec : Lc : longueur de la zone comprimée, LLc .
minmax

max








he : hauteur du voile calculé entre nu du plancher.

Les efforts normaux dans les différentes sections sont donnés en fonction des diagrammes des

contraintes obtenues.

b. Calcul des efforts normaux

 Section entièrement comprimée

edN i 


 1
1max

2



edN i 


 2
21

1
2


i

e : épaisseur du voile

 Section entièrement tendue

edN i 


 1
1max

2


i

2

i i+1

d1 d2 d3

Figure V.3.1 Section entièrement comprimée

max
1

min

i

d1

Figure V.3.2 Section entièrement tendue.

max

min
1
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 Section partiellement comprimée

edN i 


 1
1min

2


i

edN i  2
1

1
2



c. Armatures verticales

 Section entièrement comprimée

s

cti
vi

fBN
A


28



Bt : section de la bande Bt = d. e

Amin 4cm²/ml et 0,2% 
B

Amin 0,5%

Avec B : section du béton comprimé.

 Section partiellement comprimée

s

i
vi

N
A


 ;









 B
f

f
BA

e

t 005,0;23,0max 28
min

 Section entièrement tendue

s

i
vi

N
A


 ;













e

t

s

i

f

f
B

N
A 28

min ;
2

max


d. Armatures minimales : (RPA 99)

minA 2%( Bt ) ;Bt : section du béton tendu.

e. Armature horizontales : (Art 7.7.4.2 RPA99/V2003)

Les armatures horizontales doivent être munies de crochets à 90°, ayant une longueur de 10 , la

section des armatures doit être :

BAh 15,0

B : section du voile (Art 7.7.4.3 RPA99/V2003)

4
vT

h

A
A 

max

min

1

d3

d2d1

i 1+1

Figure V.3.3 Section partiellement comprimée.
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D’où :








 )%(15,0;
4

max B
A

A vT
h

 Dans chaque nappe, les barres horizontales doivent être disposées vers l’extérieur.

f. Armatures de coutures

Le long des joints de reprise de bétonnage, l’effort tranchant doit être repris par les armatures de

coutures.

e

vj
f

T
A




1,1
Avec : T = 1,4(Vu) 

e

u
vj

f

V
A




54,1

Les armatures de coutures sont ajoutées aux armatures tendues pour reprendre les efforts de traction

engendrés par les moments de renversement.

g. Armatures transversal

Les armatures transversales sont perpendiculaires aux faces des voiles, elles assemblent les deux

nappes d’armatures et les empêchent du flambement.

Ce sont généralement des épingles dont le nombre minimal est de 4 épingles par mètre carré.

h. Les potelets

Il est de pratique de concentrer les armatures verticales aux l’extrémité du voiles formant ainsi des

potelets, la section totales de ces armatures doit être au moins égales à 4HA10.

i. Règles communes

 Espacement

L’espacement des barres verticales doit satisfaire la condition suivante :

St min {1,5(e) ; 30cm} Aux extrémités du voile, l’espacement des barres est réduit de moitié sur

1/10 de la longueur du voile.

 Longueur de renversement

Elle est de :

- 40 pour les barres situées dans les zones où les renversements du signe des efforts est

possible.

- 20 pour les barres situées dans les zones comprimées, sous l’action de toutes les

combinaisons possible du chargement.
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 Diamètre maximal

Le diamètre des armatures verticales et horizontales des voiles, ne doivent pas dépassé 1/10 de

l’épaisseur du voile.

 Pourcentage minimal des armatures

Le pourcentage minimal des armatures verticales et horizontales des voiles, est donné comme

suit :

- 0,15% de la section globale du voile.

- 0,10% en zone courante.

Figure V.3.4 Disposition des armatures verticales dans les voiles

V.3.5 VERIFICATION A L’ELS

1. Contrainte du béton à l’ELS

On doit vérifier que :
28

6,0 cbcbc f  = 15MPa

V

ser
bc

AB

N




15


Avec :

Nser : effort normal de service,

B : section du béton comprimé,

AV : section d’armatures verticales.

2. Contrainte de cisaillement

282,0 c
b

b f  ;
db

T

db

T k
b









00

4,1


Avec :

b0 : Epaisseur du voile,

d : Hauteur utile (d = 0,9h),

10HA4

2S S

10L 10L

L

e
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h : Hauteur total de la section.

uu   ;
db

Tk
u


 Avec u : contrainte de cisaillement









 MPa
f

b

c

u
5;20,0min 28




V.3.6 EXEMPLE DE FERRAILLAGE DE VOILE (VT1)

 Caractéristiques géométriques

L = 4,9m ; I = 1,96 m4

B = 4,9 m2 ; e = 0,20 m

m45,2
2

L
V 

 Sollicitation

On calcule les effets agissants sur le voile considéré pour tous les étages de la zone et on tire l’effet
le plus défavorable pour calculer le ferraillage que l’on adoptera pour tous les étages de la zone.
Les contraintes les plus défavorables sont données par

2
min

2
max

m/KN75,10121

m/KN44,5919





 La section est partiellement comprimée (SPC).

Largeur de la zone comprimée :

Largeur de la zone tendue :

m09,38,19,4LLL ct 

 Calcul de la longueur (d)











3

L2
;

2

h
mind ce   m2,1;04,2mind 

4,9m

0,20m

m81,1LLL C

maxmin

max
c 





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 1ere bande : d = 1,2 m

    2

t

mint
1 m/KN45,6175

09,3

)75,10121(2,109,3

L

dL








KN9,11642,02,1
2

)45,6175()75,10121(
ed

2
N 1min

1 







 Armatures verticales

.cm06,23
348

1075,802N
A 2

st

1
1V 







 2eme bande : d = 1,20 m

KN92,11642,12,0
2

45,6175
ed

2
N 1

2 







 Armatures verticales

2

st

2
2V cm47,33

348

1092,1164N
A 







 Section minimale

2
min

28t
min

cm26,12,02,0005,0;
400

1,21,22,0
maxA

B005,0;
fe

fB
maxA
























 Les armatures de couture

2

e

vj cm67,0
400

106,5324,1
1,1

f

T.4,1
1,1A 




 Ferraillage adopté

Le voile est ferraillé symétriquement, afin d’assurer la sécurité en cas d’inversion de l’action

sismique.
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bande2cm10Stcm68,3720HA12cm47,23
4

A
A

bande1cm13Stcm13,2520HA8cm06,23
4

A

2

A

eme22VJ
2V

ere22VJ1V





 Armatures horizontales

D’après le BAEL 91 : 







 B

A
A V

h %15,0;
4

max

2V
h cm85,6

4

13,25

4

A
A 

Soit 8HA12=9,05cm2 /ml avec St = 13 cm

 Armatures transversales : (art-7-7-4-3, RPA 99)

Les deux nappes d’armatures doivent être reliée avec aux moins quatre (4) épingles par mètre

carré.

On adopte : 4HA8 par mètre carré.

 Les potelets

Vu que la section d’armature dans le poteau est supérieure à celle du voile, alors on adopte le
même ferraillage que celui du poteau.

V.3.7 VERIFICATIONS

 Vérification des espacements

L’espacement des barres horizontales et verticales doit satisfaire :

St ≤ min {1,5×e ; 30cm} = 30 cm condition est vérifiée

 Vérification de la contrainte au cisaillement

Selon le RPA 99 (art : 7-7-2, RPA 99)

Mpa5f2,0MPa42,310
2,02,19,0

6,5324,1

ed9,0

T4,1
28cb

3
b 









 

 Mpa509,4 bb La condition est vérifiée.

Selon le BAEL 91

Mpa5,2Mpa4;
f15,0

minMPa4,210
2,02,19,0

01,532

ed9,0

T

b

28c
u

3
u 
















 
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 Mpa5,2008,0 uu La condition est vérifiée.

 Vérification à l’ELS

.MPa16,2
1013,251598,0

1096,2207

Av15B

N
4

3
s

bc 












 .Mpa1516,2 bcbc La condition est vérifiée.

Le ferraillage d’autres voiles dans les différentes zones est donné sous forme de tableaux.
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F
er

ra
il

la
g

e
d

es
v

o
il

es
V

T
1

,
V

T
2

Caractéristiques
géométriques

Zone I II III IV

Hpoutre(m) 0,40 0,40 0,40 0,40

hauteur etage (m) 4,08 3,06 3,06 3,06

L (m) 4,90 4,90 4,90 4,90

e (m) 0,20 0,20 0,20 0,20

B (m²) 0,98 0,98 0,98 0,98

He 4,080 3,060 3,060 3,060

h 3,68 2,66 2,66 2,66

Sollicitation de
calcul

T(kN) 891,240 886,370 844,970 488,810

Nser (kN) 2207,96 1971,57 1006,16 220,64

Vu (kN) 1247,736 1240,918 1182,958 684,334

σmax (kN/m2) 5919,440 5919,440 5919,440 5919,440

σmin (kN/m2) 10121,750 8465,830 7715,390 6543,160

σs    (kN/m2) 400,00 400,00 400,00 400,00

Lc 1,81 2,02 2,13 2,33

Lt 3,09 2,88 2,77 2,57

d 1,21 1,34 1,42 1,55

d adopté 1,21 1,34 1,39 1,29

d2 = Lt -d adopté 1,89 1,54 1,39 1,29

σ1 6175,457 4519,537 3857,695 3271,580

N1 802,75 1745,51 1604,44 1262,48

N2 1164,92 695,77 534,81 420,83

armatures
verticales

Av1/bande (cm2) 23,06 43,64 40,11 31,56

Av2/bande (cm2) 33,47 17,39 13,37 10,52

Avj (cm2) 34,31 34,13 32,53 18,82

A’v1/bande/nappe 23,06 52,17 48,24 36,27

A’v2/bande/nappe 21,64 25,93 21,50 15,23

armatures
minimales

Amin/bande/nappe (cm2) 12,66 14,11 14,89 16,29

Ferraillage
adopté pour les

armatures
verticales

A’v1 adopté (cm2) 25,13 43,96 43,96 37,68

A’v2 adopté (cm2) 37,68 18,84 15,39 18,84

Choix de A
(cm2)

Bande 1 8HA20 14HA20 14HA20 12HA20

Choix de A
(cm2)

Bande 2 12HA20 6HA20 10HA14 6HA20

ST 30 30 30 30

Espacement
(cm)

Bande 1 7 8 10 12

Bande 2 14 16 20 24

AHmin /nappe (cm2) 7,23 8,07 8,51 9,31

Armatures
horizontales

AH /nappe (cm2) 6,28 10,99 10,99 9,42
AH adopté (cm2) 9,05 11,31 11,31 11,31

choix de la section 8HA12 10HA12 10HA12 10HA12

Espacement (cm) 20 20 20 20

A transversal At adoptées 4 épingles HA8 /m²

Vérification des
contraintes

τb 1,415 1,407 1,341 0,776

τu 1,010 1,005 0,958 0,554

σbc 2,130 1,885 0,962 0,213
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il

es
V

L
5

,V
L

6
Caractéristiques

géométriques

Zone I II III IV

hpoutre(m) 0,30 0,30 0,30 0,30

hauteur etage (m) 4,08 3,06 3,06 3,06

L (m) 1,00 1,00 1,00 1,00

e (m) 0,20 0,20 0,20 0,20

B (m²) 0,2 0,2 0,2 0,2

He 3,060 4,590 3,060 3,060

h 2,71 4,24 2,71 2,71

Sollicitation de
calcul

T(kN) 142,970 108,090 126,330 111,010

Nser (kN) 750,17 1781,82 874,57 211,39

Vu (kN) 200,158 151,326 176,862 155,414

σmax (kN/m2) 3282,520 2159,030 943,810 3249,180

σmin (kN/m2) 9589,270 9281,544 5153,730 4529,050

σs    (kN/m2) 400,00 400,00 400,00 400,00

Lc 0,26 0,19 0,15 0,42

Lt 0,74 0,81 0,85 0,58

d 0,17 0,13 0,10 0,28

d adopté 0,17 0,13 0,10 0,28

d2 = Lt -d adopté 0,57 0,69 0,74 0,30

σ1 7400,923 7842,191 4524,523 2362,930

N1 288,85 215,44 99,87 191,93

N2 425,53 537,56 335,73 71,78

armatures
verticales

Av1/bande (cm2) 7,22 5,39 2,50 4,80

Av2/bande (cm2) 10,64 13,44 8,39 1,79

Avj (cm2) 5,50 4,16 4,86 4,27

A’v1/bande/nappe 8,60 6,43 3,71 5,87

A’v2/bande/nappe 12,01 14,48 9,61 2,86

armatures
minimales

Amin/bande/nappe (cm2) 1,79 1,32 1,08 2,92

Ferraillage
adopté pour les

armatures
verticales

A’v1 adopté (cm2) 9,05 6,78 4,52 6,78

A’v2 adopté (cm2) 12,31 15,39 12,06 3,08

Choix de A
(cm2)

Bande 1 8HA12 6HA12 4HA12 6HA12

Choix de A
(cm2)

Bande 2 8HA14 10HA14 6HA16 2HA14

ST 30 30 30 30

Espacement
(cm)

Bande 1 7 8 10 12

Bande 2 14 16 20 24

AHmin /nappe (cm2) 1,02 0,75 0,62 1,67

Armatures
horizontales

AH /nappe (cm2) 2,26 1,70 1,13 1,70

AH adopté (cm2) 2,26 2,26 2,26 2,26

choix de la section 2HA12 2HA12 2HA12 2HA12

Espacement (cm) 20 20 20 20

A transversal At adoptées 4 épingles HA8 /m²

Vérification des
contraintes

τb 1,112 0,841 0,983 0,863

τu 0,794 0,601 0,702 0,617

σbc 3,434 7,987 4,010 1,006

OBSERVATION vérifiée vérifiée vérifiée vérifiée
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L
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,V

L
1

1

Caractéristiques
géométriques

Zone I II III IV

hpoutre(m) 0,30 0,30 0,30 0,30

hauteur etage (m) 4,08 3,06 3,06 3,06

L (m) 0,88 0,88 0,88 0,88

e (m) 0,20 0,20 0,20 0,20

B (m²) 0,176 0,176 0,176 0,176

He 4,080 3,060 3,060 3,060

h 2,71 4,24 2,71 2,71

Sollicitation de
calcul

T(kN) 108,840 89,980 119,900 111,270

Nser (kN) 292,58 261,56 141,88 49,22

Vu (kN) 152,376 125,972 167,860 155,778

σmax (kN/m2) 4833,870 3238,230 2678,660 5151,110

σmin (kN/m2) 7688,650 6765,600 7202,630 7737,340

σs    (kN/m2) 400,00 400,00 400,00 400,00

Lc 0,34 0,28 0,24 0,35

Lt 0,54 0,60 0,64 0,53

d 0,23 0,19 0,16 0,23

d adopté 0,23 0,19 0,16 0,23

d2 = Lt -d adopté / / / /

σ1 / / / /

N1 174,28 128,48 114,55 181,42

N2 / / / /

armatures
verticales

Av1/bande (cm2) 4,36 3,21 2,86 4,54

Av2/bande (cm2) / / / /

Avj (cm2) 4,19 3,46 4,62 4,28

A’v1/bande/nappe 5,40 4,08 4,02 5,61

A’v2/bande/nappe / / / /

armatures
minimales

Amin/bande/nappe (cm2) 2,38 1,99 1,67 2,46

Ferraillage
adopté pour les

armatures
verticales

A’v1 adopté (cm2) 4,52 4,52 3,14 4,71

A’v2 adopté (cm2) / / / /

Choix de A
(cm2)

Bande 1 4HA12 4HA12 4HA10 6HA10

Choix de A
(cm2)

Bande 2 / / / /

ST 23 23 30

Espacement
(cm)

Bande 1 7 8 10 12

Bande 2 / / / /

AHmin /nappe (cm2) 1,36 1,14 0,95 1,41

Armatures
horizontales

AH /nappe (cm2) 1,13 1,13 0,79 1,18

AH adopté (cm2) 1,57 1,57 1,57 1,57

choix de la section 2AH10 2HA10 2HA10 2HA10

Espacement (cm) 20 20 20 20

A transversal At adoptées 4 épingles HA8 /m²

Vérification des
contraintes

τb 0,962 0,795 1,060 0,983

τu 0,687 0,568 0,757 0,702

σbc 1,601 1,431 0,785 0,269

OBSERVATION vérifiée vérifiée vérifiée vérifiée
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Caractéristiques

géométriques

Zone I II III IV

hpoutre(m) 0,30 0,30 0,30 0,30

hauteur etage (m) 4,08 3,06 3,06 3,06

L (m) 0,89 0,89 0,89 0,89

e (m) 0,20 0,20 0,20 0,20

B (m²) 0,178 0,178 0,178 0,178

He 4,080 3,060 3,060 3,060

h 3,78 2,76 2,76 2,76

Sollicitation de
calcul

T(kN) 92,460 69,070 91,020 43,060

Nser (kN) 755,34 662,89 300,61 83,29

Vu (kN) 129,444 96,698 127,428 60,284

σmax (kN/m2) 3987,120 2804,620 3407,140 8603,790

σmin (kN/m2) 1799,340 7199,340 7358,910 8840,920

σs    (kN/m2) 400,00 400,00 400,00 400,00

Lc 0,61 0,25 0,28 0,44

Lt 0,28 0,64 0,61 0,45

d 0,41 0,17 0,19 0,29

d adopté 0,14 0,17 0,19 0,23

d2 = Lt -d adopté / / / /

σ1 / / / /

N1 24,90 119,75 138,18 199,38

N2 / / / /

armatures
verticales

Av1/bande (cm2) 0,62 2,99 3,45 4,98

Av2/bande (cm2)

Avj (cm2) 3,56 2,66 3,50 1,66

A’v1/bande/nappe 1,51 3,66 4,33 5,40

A’v2/bande/nappe / / /

armatures
minimales

Amin/bande/nappe (cm2) 4,29 1,75 1,97 3,07

Ferraillage
adopté pour les

armatures
verticales

A’v1 adopté (cm2) 4,52 4,52 4,52 6,15

A’v2 adopté (cm2) / / / /

Choix de A
(cm2)

Bande 1 4HA12 4HA12 4HA12 4HA14

Choix de A
(cm2)

Bande 2 / / / /

ST 30 30 30 30

Espacement
(cm)

Bande 1 7 8 10 12

Bande 2

AHmin /nappe (cm2) 2,45 1,00 1,13 1,76

Armatures
horizontales

AH /nappe (cm2) 1,13 1,13 1,13 1,54

AH adopté (cm2) 3,39 2,35 2,35 2,35

choix de la section 3HA12 3HA10 3HA10 3HA10

Espacement (cm) 20 20 20 20

A transversal At adoptées 4 épingles HA8 /m²

Vérification des
contraintes

τb 0,808 0,604 0,795 0,376

τu 0,577 0,431 0,568 0,269

σbc 4,088 3,587 1,627 0,445

Observation Vérifiée Vérifiée Vérifiée Vérifiée
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Caractéristiques
géométriques

Zone I II III IV

hpoutre(m) 0,30 0,30 0,30 0,30

hauteur etage (m) 4,08 3,06 3,06 3,06

L (m) 3,00 3,00 3,00 3,00

e (m) 0,20 0,20 0,20 0,20

B (m²) 0,6 0,6 0,6 0,6

He 4,080 3,060 3,060 3,060

h 3,78 2,76 2,76 2,76

Sollicitation de
calcul

T(kN) 709,530 748,630 532,710 263,800

Nser (kN) 2594,89 2303,91 1254,39 333,34

Vu (kN) 993,342 1048,082 745,794 349,821

σmax (kN/m2) 4485,440 2159,030 810,250 3442,550

σmin (kN/m2) 12443,160 9281,540 7678,890 4623,090

σs    (kN/m2) 400,00 400,00 400,00 400,00

Lc 0,79 0,57 0,29 1,28

Lt 2,21 2,43 2,71 1,72

d 0,53 0,38 0,19 0,85

d adopté 0,53 0,38 0,19 0,85

d2 = Lt -d adopté 1,68 2,06 2,52 0,87

σ1 9452,867 7842,187 7138,723 2328,057

N1 1160,32 646,31 282,85 593,37

N2 1583,53 1612,68 1800,94 201,59

armatures
verticales

Av1/bande (cm2) 29,01 16,16 7,07 14,83

Av2/bande (cm2) 39,59 40,32 45,02 5,04

Avj (cm2) 27,32 28,82 20,51 9,62

A’v1/bande/nappe 35,84 23,36 12,20 17,24

A’v2/bande/nappe 46,42 47,52 50,15 7,44

armatures
minimales

Amin/bande/nappe (cm2) 5,56 3,96 2,00 8,96

Ferraillage
adopté pour les

armatures
verticales

A’v1 adopté (cm2) 31,41 18,84 9,23 15,7

A’v2 adopté (cm2) 43,96 43,42 47,1 9,23

Choix de A
(cm2)

Bande 1 10HA20 6HA20 6HA14 10HA14

Choix de A
(cm2)

Bande 2 14HA20 14HA20 15HA20 6HA14

ST 30 30 30 30

Espacement
(cm)

Bande 1 7 8 10 12

Bande 2 14 16 20 24

AHmin /nappe (cm2) 3,18 2,26 1,15 5,12

Armatures
horizontales

AH /nappe (cm2) 7,85 4,71 2,31 3,93

AH adopté (cm2) 7,92 5,65 2,35 5,49

choix de la section 7HA12 5HA12 3HA10 7HA10

Espacement (cm) 20 20 20 20

A transversal At adoptées 4 épingles HA8 /m²

Vérification des
contraintes

τb 1,840 1,941 1,381 0,684

τu 1,314 1,386 0,987 0,489

σbc 3,897 3,464 1,870 0,535

OBSERVATION Observation Vérifiée Vérifiée Vérifiée Vérifiée
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CHAPITRE VI 

FERRAILLAGE DE l’INFRASTRUCTURE 

VI.1 INTRODUCTION   

Les fondations sont des éléments de la structure ayant pour rôle de  transmettre des charges de la 

superstructure au sol. Cette transmission se fait soit directement (cas des semelles reposant sur le sol  

radiers), soit par l’intermédiaire d’autres organes (cas des semelles sur pieux et puits). 

Dans le cas le plus générale un élément  de la structure peut transmettre à sa fondation : 

 

Un effort normal : charge verticale centrée dont il convient de connaitre les valeurs extrêmes.  

Une force horizontale : résultant de l’action sismique, qui peut être variable en grandeur et en 

direction. 

Un moment qui peut être exercé dans de différents plans. 

On distingue deux types de fondation selon leurs modes d’exécution et selon la résistance aux 

sollicitations extérieures : 

1. Fondations superficielles  

Les principaux types de fondations superficielles que l’on rencontre dans la pratique sont : 

- Les semelles continues sous murs, 

- Les semelles continues sous poteaux, 

- Les semelles isolées, 

- Les radiers. 

2. Fondations profondes  

Elles sont utilisées dans le cas de sols ayant une faible capacité portante, les principaux types de 

fondations profondes sont : 

- Les semelles sur pieux, 

- Les semelles sur puits. 

Ce type de fondations est généralement utilisé dans le cas de sols de faible capacité portante. 

VI.2  CHOIX DU TYPE DE FONDATION  

Le choix du type de fondation est conditionné par les critères suivants : 

- La nature de l’ouvrage à fonder, 

- La nature du terrain et sa résistance, 

- Profondeur du bon sol, 

- Le tassement du sol. 
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VI.3 ETUDE DU SOL DE FONDATION  

Le choix du type de fondation repose essentiellement sur une étude du sol détaillée, qui nous 

renseigne sur la capacité portante de ce dernier. 

Une étude préalable du sol nous a donné les résultats suivants : 

 La contrainte admissible du sol est barsol  00,2  

 Absence de nappe phréatique, donc pas de risque de remontée des eaux. 

Etant donné la nature du sol d’assise on choisit les fondations superficielles. 

VI.4 DIMENSIONNEMENT  

Pour le pré dimensionnement, il faut considérer uniquement effort normal « Nser » qui est obtenue à 

la base de tous les poteaux de RDC.  

 .
σ

N
BA

sol

ser  

- Largeur de la semelle B. 

On a : 

 
BA1K

40

40

B
A

b
a 

 
(Poteau carré). 

 

D’où .
adm

SN
B




 

 adm= (0.8-0.9)sol. 

 

 
  . 

 

 

  Figure V.1  Semelle isolée. 

 

Exemple : 

    
,20 ,.  1475 kNN ser 

 
 sol =200 KN/m. 

 

 

.70,2
200

20,1475
m

N
B

adm

S 


 

 

 

 

B 

A 

a 

b 

Ns 

A 
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Remarque :  

 

Vu que les dimensions des semelles sont très importantes, donc le risque de chevauchements est 

inévitable, alors il faut opter pour des semelles filantes. 

 

VI.4.1 DIMENSIONNEMENT DES SEMELLES FILANTES SOUS LES VOILES                
 

 

.
 

N
  B   

S
N S

LLB

QG

adm

sol











 

sol : Capacité portante du sol  

B : Largeur de la semelle ; 

G et Q : charge et surcharge à la base du voile ; 

L : longueur de la semelle sous voile ; 

Les résultats de calcul sont résumés dans le tableau ci – dessous : 

 

Tableau VI.1  Surface des semelles filantes sous les voiles sens x-x 

 
 

 

 

La surface des  semelles filantes sous les voiles est : .99,75 2mSVL   

 

 

Voile 

 

N Ser 

 
L (m) 

 

σadm B(m) 
 

S= L XB (m2  ) 
 

VL1 854,22 0,89 200 4,27 3,769 

VL2 1090,19 0,89 200 5,45 4,850 

VL8 299,89 0,89 200 1,50 1,400 

VL9 1009,1 0,89 200 5,05 4,500 

VL3 

 

1059,15 0,88 200 5,30 4,664 

VL4 790,7 0,88 200 3,95 3,480 

VL10 552,27 0,88 200 2,80 2,464 

VL11 310,63 0.88 200 1,55 13,66 

VL5 2454,71 1,00 200 12,273 12,273 

VL6 4753,89 1,00 200 23,769 23,769 

VL7 989,3 3,00 200 4,946 14,830 

Somme 

 

    75,99 
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Tableau VI.2  Surface des semelles filantes sous les voiles sens y-y 

voile N Ser 

 

L (m) 

 
σadm B(m) 

 

S= L XB (m2  ) 
 

VT1 2761,36 4,9 200 13,803 67,65 

VT2 2272,18 4,9 200 11,358 55,66 

Somme / / / / 123,33 

 

La surface des semelles filantes sous les voiles est : . 33 ,123 2mSVT  .
 

 La surface totale des semelles filantes sous les voiles est :   

 

VI.4.2  DIMENSIONNEMENT DES SEMELLES FILANTES SOUS POTEAUX   

a. Hypothèse de calcul  

Une semelle infiniment rigide engendre une répartition linéaire de contrainte sur le sol. 

Les réactions du sol sont distribuées suivants une droite ou une surface plane telle que leur centre de 

gravité coïncide avec le point d’application de la résultante des charges agissantes sur la semelle. 

b. Etape de calcul  

- Détermination de la résultante des charges . iNR  

- Détermination de la Coordonnée de la résultante des forces : 

 

.


 


i

iii

N

MeN
e

 

 

                  Répartition trapézoïdale de charge .  

                  Répartition triangulaire de charge.   

 

 Avec :L/6 = 2,8 m 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Figure VI.2 Semelles filante sous poteaux 



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 Distribution des sollicitations par mètre linéaire des semelles  

 

Tableau VI. 3 calculs de l’excentricité
 

 

 

poteau 

 

N=G+Q(KN) 

 

 

ei(m) 

 

 

Nxei(KN.m) 

 

 

Minf = (KN.m) 

 

C2 736,35 5,1 3755,38 0,051 

C10 1135,75 -0,2 -227,15 0,05 

C18 775,05 -5,1 -3952,75 -0,001 

somme 2647,15 / -424,52 0,091 

 

          La répartition de charge est trapézoïdale . 

                

 
./98,170

2,10

16,13
1

2,10

15,26473
14/ mkN

L

e

L

N
q l 







 











 

 Détermination de la largeur de la semelle  

 
.855,0

200

98,1704/
m

q
B

sol

l



 

On aura donc : .721,8855,0 2mLS y  

Sachant que . 2,10 mLy  

Nous aurons la surface totale des semelles sous poteaux : .nSS p 
 

2768,698 mS p 
 

.178,16432,199768,69 2mSSS VPt   

La surface totale de la structure : .22,181 2mSst  
 

Le rapport de la surface des semelles sur la surface de la structure est : 

  .%109100
22,181

32,199


st

t

S

S

 

 

Conclusion 

 
Les semelles présentent de grandes largeurs provoquant un chevauchement entre elles occupant 

ainsi une superficie supérieure à 50 % de la surface totale de la base du bâtiment, pour cela nous 

optons pour un radier général. 

 

 7,1  16,1   e
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VI.5 ETUDE DU RADIER GENERAL  

Un radier est défini comme étant une fondation travaillant comme un plancher renversé dont les 

appuis sont constitués par les poteaux de l’ossature et qui est soumis à la réaction du sol diminuée 

du poids propre du radier. 

Le radier est : 

 Rigide en son plan horizontal, 

 Permet une meilleure répartition de la charge sur le sol de fondation (répartition linéaire) , 

 Facilité le coffrage, 

 Rapidité d’exécution. 

 

VI.5.1 PRE DIMENSIONNEMENT DU RADIER  

Pour le pré dimensionnement du radier, on a trois conditions à vérifier. 

1. Selon la condition d’épaisseur minimale  

La hauteur du radier doit avoir au minimum 25 cm. 

2. Selon la condition forfaitaire  

a. Sous voiles  

58

maxmax L
h

L


    
.9825,61

5

490

8

490
 hh  

h : Épaisseur du radier. 

maxL : Portée maximale entre deux voiles successifs. 

D’après ces conditions l’épaisseur du radier doit être supérieur à hradier = 65cm. 

 

b. Sous poteaux  

 

3. Le tablier 

La dalle du radier doit satisfaire la condition suivante : 

20

L
h max

d  ,   Avec un minimum de 25 cm. 

.245,0
20

490
mhd     ;   On prend .25cmhd   

4. La nervure 

 Elles doivent vérifier  les conditions suivantes : 

.
10

maxL
hnervure   
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.6549
10

490
cmhcmh nervurenervure   

5,45267,04,0  nervurenervure bhbh on prend .40cmbnervure  

5. condition de longueur élastique  

.
24

max
4 L

bK

EI
Le







 

Le calcul est effectué en supposant une répartition uniforme des contraintes sur le sol, le radier est 

rigide s’il vérifié : .
32

àconduit  qui Ce
2

3

4

maxmax
E

K
LhLL e
















 

Avec : 

Le : longueur élastique. 

I : inertie de la section du radier (bonde de 1 m)  avec . 
12

3











bh
I  

K : Coefficient de raideur de sol ; K = 40 MPa pour un sol moyen. 

      E : Module Young pour un chargement de longue durée. E = 10819 MPa. 

.01,1
10819

403
9,4

2
3

4

mh 













 

D’après ces conditions l’épaisseur du radier doit être supérieur à hradier = 120cm. 

6. Largeur de la nervure: 

  prendon  56  327,0    4,0  hhbh radiernervureradier .50cmbnervure  

7. Conclusion  

D’après les calculs précédents on adopte le dimensionnement suivant : 

cmhnervure 120                     Hauteur de la nervure.  

cmhd 65                             Hauteur de la dalle.. 

cmbnervure 50                        Largeur de la nervure. 
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VI.5.2 DETERMINATION DE LA SURFACE NECESSAIRE DU RADIER  

Pour déterminer cette surface on a besoin de charges permanentes et de charges d’exploitation qui 

sont obtenu a partir de logiciel ETABS.  

a. Poids de la superstructure : 

Charges permanentes kNGbat 873,23823 . 

Charges d’exploitation .675,3528 kNQbat  

b. Combinaisons d’actions  

 









kNQGNELS

kNQGNELU

batbats

batbatU

54,27352675,3528873,23823

24,37455675,35285.1873,2382335.15.135.1

 

 

Donc

  2

2

sol

s

2

sol

U

80,140136,76;80,140max

m136,76
200

54,27352N
:E

m140,80
20033.1

24,37455

1.33

N
:E

m

LS

LU

ner

ELS

nec

elu

nec






























 

 

 

 

La dalle du 

radier 

Remblais(

T.V.O) 

  La dalle 

flottante 

Figure VI.3  La coupe verticale d’un radier général 
Béton de propreté 
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Remarque  

On remarque que la surface totale du bâtiment Sst est supérieure à la surface nécessaire du radier

 22 80,14054,214 mSmS radst  , dans ce cas on opte juste pour un débord minimal que nous 

imposent les règles de BAEL, et il sera calculé comme suit : 

.60.030;
2

120
max30;

2
max mcm

h
L nervure

déb 















  

On ajoute au radier un débord de cmLdéb 60 dans les quatre sens. 

Donc on aura une surface totale du radier : 

. 34,530)26.02,10()26.05,21(54,214 2mSSS débstrad   

VI.5.3 CALCUL DES SOLLICITATIONS A LA BASE DU RADIER  

1. Poids total du radier  

flottante dalle ladu  poids (T.V.O) de poids+nervures des poids+du tablier poids= Poids radier   

    .02,86182565.034,530du tablier Poids kNhS bdrad    

   

 

   








kN

nLhhb bdnervnerv

93,13942532,10)65.02,1(5.085,21)65,02,1(5.0
nervures des Poids



 

 

       . .43,28471715.065.02,16,11134,530S(T.V.O) de  Poids rad kNephhS tvodradnerv  

 

 Avec : .60,111
5.025

93,1394
2mSnerv 


  

 
    .27,15702515.060,11134.530Sflottante dalle ladu  Poids rad kNeS bpnerv    

 
.65,1443027,157043,284793,139402,8618Poids radier kNG totrad 
 

 Surcharge d’exploitation 

1. Surcharge du bâtiment 

             .675,3528 kNQbat  
2. Surcharge du radier 

             .85,132534,5305.2 kNQrad   

3. Poids total de la structure  

      

kNGGG battotradiertot 52,38254873,2382365,14430 
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kNQQQ battotradiertot 25,485467,352885,1325  . 

 Combinaison d’action : 









kNQGNELS

kNQGNELU

tottots

ottottU

77,4310825,485452,38254

97,5892425,48545.152,3825435.15.135.1

 

VI.5.4 CALCUL DES CARACTERISTIQUES GEOMETRIQUES DU RADIER  

1. Centre de gravité du radier  

 

.349,5;488,10 m
S

YS
Ym

S

XS
X

I

II
G

I

II
G 









 
Avec  

Si : Aire du panneau considéré. 

Xi, Yi : Centre de gravité du panneau considéré. 

2. Moment d’inertie du radier  

 

   .61,8447 4
2

mYYSII Giixixx   

   .33,1901 4
2

mXXSII Giiyiyy 
 

VI.5.5 VERIFICATIONS  

1. Vérification de contrainte de cisaillement  (BAEL91/Art A.5.1, 211) 

.5,2,4MPa
15,0

min 28

max

MPaf
bd

T
c

b

u

u

u 













  

On doit vérifier :            

       Avec : .5,58659.09.0;100 cmhdcmb d 
 

.21,272
2

90.4

8,240

00.128,47650

22

maxmaxmax kN
L

S

bNLq
T

rad

u

u 








  

.828,0
5851000

1021,272 3

MPau 





 
....5.246,0 verifiéeconditionMPaMPa uu    
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2.  Vérification de la stabilité du radier  

La stabilité du radier consiste à la vérification des contraintes du sol sous le radier qui est sollicité 

par les efforts suivants : 

- Effort normal «N» dû aux charges verticales. 

- Moment sismique « M »rapporté à la base du radier tel que : 

 
.00 hTMM 
 

Avec : 

M0: Moment sismique à la base du bâtiment. 

T0 : Effort tranchant à la base du bâtiment. 

h : Profondeur de l’infrastructure (dalle + nervure). 

 

Le diagramme trapézoïdal des contraintes nous donne : 

 
.

4

 3 21 



m

 

On doit vérifier les conditions suivantes : 

A L’ELU : .33.1
4

3 21
sol

u
m 


 


  

A L’ELS :    .
4

3 21
sol

s
m 


 




  
Figure VI.4 Diagramme des contraintes. 

Avec   :       .
2,1 V

I

M

S

N

radier



 

Tel que V: distance entre le centre de gravite du radier et la fibre la plus éloignée de ce dernier. 

       
. 58924,97kNNu     

. 43108,77 kNNs  

 Sens longitudinal  

..35,311702,1608,245298306,1734 mkNM x   

 A l’ELU  

 

./03,283488,10
33,1901

35,31170

34,530

97,58924
2

1 mkNVx
I

M

S

N

yy

x

radier

u   
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./83,60488,10
33,1901

35,31170

34,530

97.58924
2

2 mkNVx
I

M

S

N

yy

x

radier

u 

 

    
.........../26620033.1/06,197

4

83,6003,2833
22 vérifiéeconditionmkNmkNu

m 


  

 A l’ELS: 

 

./22,253488,10
33,1901

35,31170

34,530

77,43108
2

1 mkNVx
I

M

S

N

yy

x

radier

s   

    

./65,90488,10
33,1901

35,31170

34,530

77,43108
2

2 mkNVx
I

M

S

N

yy

x

radier

s 
    

 
.../200/25,167

4

65,9022,2533
22 vérifiéeconditionmkNmkNs

m 




 

 Sens transversal  

 ..7,302252,187,2382311,1637 mkNM y   

 A l’ELU  

./13,196349,5
33,1901

7,30225

34,530

97,58924
2

1 mkNVy
I

M

S

N

xx

y

radier

u 

./06,26349,5
33,1901

7,30225

34,530

97,58924
2 2mkNVy

I

M

S

N

xx

y

radier

u 

../26620033.1/11,149
4

06,2613,1963
22 vérifiéeconditionmkNmkNu

m 


  

 A l’ELS 

./17,166349,5
33,1901

7,30225

34,530

77,43108
2

1 mkNV
I

M

S

N

xx

y

radier

s   

./60,3349,5
33,1901

7,30225

34,530

77,43108
2

2 mkNV
I

M

S

N

xx

y

radier

s 

 

.../200/72,123
4

60.317,1663
22 vérifiéeconditionmkNmkNs

m 



 

3. Vérification au poinçonnement (BAEL91 Art A.5.2,42) 

Dans le cas des surfaces large, cas du radier, il ya un risque de poinçonnement du poteau et des 

voiles sur cette dalle qui a lieu de vérifier 

    

.
07.0 28

b

cC fh



 
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 .2 '' baC 

    

Nu : Charge de calcul à l’ELU pour le poteau ou le voile tiré a partir du l’logiciel ETABS   

C  : Périmètre du pourtour cisaillé sur le plan du feuillet moyen du radier. 

a’ : Epaisseur du voile ou du poteau. 

b’ : Largeur du poteau ou du voile (une bonde de 1m). 

 

 

 

 

 

 

 

 

 
Calcul du périmètre utile C  

 Poteaux :       .4,62,1240.040.02222 '' mhbabaC   

 Voile :       .2,72,1212.02222 '' mhbabaC   

 Vérification pour les poteaux  

La vérification se fait pour le poteau le plus sollicité. 

. ......8960
07.0

1,1583 28 vérifiéeConditionkN
fh

kNN
b

cC

u 







 

 Vérification pour les Voile  

. ......15120  
07.0

  47,6513 28 vérifiéeConditionkN
fh

kNN
b

cC

u 







 

VI.6  FERRAILLAGE DE LA DALLE  

La dalle sera considérée comme un ensemble de dalle continue, Soumis à un chargement uniforme 

encastré sur quatre cotés nous distinguons deux cas. 

 1er Cas  

Si :  < 0,4 la flexion longitudinale est négligeable. 

Figure VI.5  Périmètre utile des voiles et des poteaux. 

b = 1m 

 h/2 

 h/2 

 

 

 Nu 

 Refend 

 Radier 

 45°

  

b
’=

 b
+h

 

a’= a+h 

a 

b
 

 h/2 

 h/2 
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8

2

x
uox

L
qM  et Moy = 0. 

 

 2eme Cas  

 

Si : 0,4   1 ; les deux flexions interviennent, les moments développés au centre de la dalle dans 

les deux bandes de largeur d’unité valent : 

­ Dans le sens de la petite portée       Lx : 
2
xuxox LqM   

­ Dans le sens de la grande portée     Ly : oxyoy MM   

Les coefficients x,y sont donnés par les tables de PIGEAUD. 

Avec  

  .yx

y

x LLavec
L

L
  

Remarque   

 Les panneaux étant soumis à des chargements sensiblement voisins et afin d’homogénéiser le 

ferraillage et de faciliter la mise en pratique, on adopte la même section d’armatures, en considérant 

pour les calculs le panneau le plus sollicité. 

a. Identification du panneau le plus sollicité 

 Lx= 2,97 m    Ly= 4,9 m. 

. .6,0
9,4

97,2


y

x

l

l
  

sens.deux  les danstravailledalle la14.0    

Le poids du radier est entièrement repris par le sol, nous allons soustraire la contrainte due au poids 

propre de ce dernier de la contrainte moyenne maximale. 

s

m

u

m et   : Contrainte moyenne déjà calculé 

 

 A l’ELU 

./06,197)11,149,06,197max( 2max mkNm 
 

kNQ

kNG

rad

rad

77.1225

17.8241





 

.23,  12964 77,  1225  5,117,.8241  35,15,1 35,1 kNQGN radradradU   

  

./61,172
34,530

23.12964
06,197 2mkN

S

N
q

rad

radu
u
mu   

Ly=4,90m 

Lx=2,97m 
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 A l’ELS 

./06,197)11,149,06,197max( 2max mkNm   

 
kNQ

kNG

rad

rad

77,1225

17,8241





 

.94,946677,122517,8241 kNQGN radradradS   

./41,149
34,530

94.9466
27,167 2mkN

S

N
q

rad

rads
s
ms 

 

b. Calcul des armatures à l’ELU  










305,0

0812.0
6.00

y

x






 

 Evaluation des moments Mx , My 

..63,12397,261,1720812.0 2
2

0 mkNlqM xuXx
  

..70.3763,123305.000 mkNMM xyy


 

Afin de tenir compte de l’encastrement de la dalle au niveau des nervures, nous allons affecter aux 

moments isostatiques par les coefficients réducteurs suivants : 

85.0 : Pour les moments en travées,  

5.0 : Pour les moments sur appuis intermédiaires, 

3.0 : Pour les moments sur appuis de rive. 

 

 Moments sur appuis intermédiaire 

   

                                            

 Moments sur appuis de rive  

 

 

 

 

 

 

 

..81,61 123,630,5 mKNM ax 

..85,18 37,70,5 mKNM ay 

..08,37 123,630,3 mKNM ax 

..31,11 37,70,3 mKNM ay 
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 Moments en travée  

 










mkNM

mkNM

yt

xt

.04,327,3785.0

.08,10563,12385.0

 

c. Ferraillage longitudinal suivant x-x  

 

1. Sur appuis  

.392.0006.0
2.1463100

1008,37

2

3

2
SSA

fdb

M

bu

ax

x 






  

Du tableau : .997.0006.0  x           
 

.696,1
8.3463997.0

1008,37
2

2

cm
d

M
A

st

ax

ax 









 

Soit : ml/cm05,1016HA5 2 avec un espacement de 20 cm. 

2. En travée  

.392.0018.0
2.1463100

1008,105

2

3

2
SSA

fdb

M

bu

tx

x 






  

Du tableau : 999.0018.0x       (Interpolation). 

 

.79,4
8.3463999.0

1008,105
2

2

cm
d

M
A

st

tx
ax 










 

Soit :  / 69,7  14  5 2 mlcmHA  avec un espacement de 20cm. 

d. Ferraillage longitudinal suivant y-y  

 

1. Sur appuis  

..392.0002.0
2.1463100

1031,11

2

3

2
SSA

fdb

M

bu

ay

y 






  

Du tableau : .999.0002.0   y      
 

.51,0
8.3463999.0

1031,11
2

2

cm
d

M
A

st

ay

ay 









 

Soit : ./69,714  5 2 mlcmHA            avec un espacement de 20 cm. 
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2. En travée  

 

.392.0005.0
2.1463100

1004,32

2

3

2
SSA

fdb

M

bu

ty

y 






  

Du tableau : .996.0005.0   y  

 

.46,1
8.3463996.0

1004,32
2

2

cm
d

M
A

st

ty

ty 









 

Soit : ml/cm69,714HA5 2 avec un espacement de 20cm. 

3. Vérification a l’ELU 

 

e. Condition de non fragilité  

 







 


2

3
0min


 hbA  

0  : Taux d’aciers minimal égal à 0.8 ‰ pour les HA FeE400. 

.24,6
2

6.03
651000008.0 2

min cmA 






 


 

 Sens xx  

     

.24,605,10 2
min

2 cmAcmAa
u  

      

      

.24,669,7 2
min

2 cmAcmAt
u  

                          
 

 Sens yy   

  

.24,669,7 2
min

2 cmAcmAa
u  

 

 

.24,669,7 2
min

2 cmAcmAt
u  

 
f. Vérification des espacements : (RPA art 8.2, 42) 

L'écartement des armatures d'une même nappe ne doit pas dépasser les valeurs ci-dessous, dans 

lesquels h désigne l'épaisseur totale de la dalle 

 Sens xx  

           

                             tion......Condicm........ 33   20  cmSt

   ..3333,65  3 cm 33, 3hmin cmcmSS tt 
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 Sens yy  

 

 

g. Vérification de la contrainte de cisaillement  

 
.u

u

u
db

V
 


  

 
.89,422

2

9.461,172

2
kN

lq
V

yu

u 





  

 
..83.1

23.01

1089,422 3

MPau 







  

 

  .5.24;5.2min4;
5.1

15.0
min MPaMPaMPafcju 










 

 
.5.283.1 MPaMPa uu    

Donc les armatures transversales ne sont pas nécessaires. 

h. Vérifications à l’ELS  

Les vérifications seront faites suivant la plus petite portée, étant donné que c’est la direction la plus 

sollicitée. 










476.0

0861.0
6.02.0

y

x
etv






 

i. Evaluation des moments Mx, My 

 
..47,11397,241,1490861.0 2

2

0 mkNlqM xsXx


  

 
..01,5447,113476.000 mkNMM xyy


 

 Sens xx 

  

 

 .44,9647,11385.0à en travée Moments

.73,5647,1135.0à appuissur  Moments













mkNM

mkNM

xt

xa

 

 

   ..3333,65  3 cm 33, 3hmin cmcmSS tt 

tion......Condicm........ 33   17  cmSt
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 Sens yy  

 

 .95,222785.0à en travée Moments

.2701,545.0à appuissur  Moments













mkNM

mkNM

yt

ya

 

j. Vérification de la contrainte de compression dans le béton : 

 
.15MPa

K
bc

st

cb  



 

On calcul :
db

As






0

1

100
  (1, β1) .

)α(115

α
K

1

1




 

 

 

 .5,34303.0899.0439.0 111  Ket  

.43,169
1005,1063.0899,0

1044,96

4

3

1

MPa
Ad

M

tx

s
tx

st 













  

.................1591,4
5,34

43,169
vérifiéeconditionMPaMPa bccb    

k. Vérification de la contrainte dans les aciers  

 

La fissuration est considérée comme peu nuisible, alors aucune vérification à faire. 

 

Conclusion  

Le ferraillage adopté pour la dalle du radier est donné dans le tableau ci-dessous : 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 Sens XX Sens YY 

En appuis 5HA16/ml 5HA14/ml 

En travée 5HA14/ml 5HA14/ml 

.439.0
23100

05,10100100
1 











db

Ast
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 VI.7 FERRAILLAGE DE DEBORD  

 

Le débord doit être calculé comme une console encastrée au niveau du radier, du moment qu’il est 

moins charger par rapport  a la dalle et la nervure  donc nous n’avons qu’a prolonger 

les armatures du panneau au débord. 

 

 

 

 

 

 

 

A l’ELU :  .KN.m06,31
2

0,6172,61

2

L
um

q

u
M

2
2







  

A l’ELS :  .KN.m89,26
2

0,641,149

2

L
sm

q
M

2
2

S 





  

a. Calcul des armatures  

 Armatures principales  

 b = 100 cm ;      d = 58 cm ;     fbc = 14,2 MPa ;  σS  = 348 MPa. 

.0,392
r

μ006,0
14,258100

10 31,06

fdb

u
M

u
μ

2

3

bu
2








  

    µu = 0,006   βu = 0,997. 

 

 

 

 

 

 

 

Soit :  Au = 5HA14/ml = 7,69cm2/ml . 

 Armatures de répartition  

 

2cm 1,92
4

7,69

4

A

r
A  /ml. 

Soit :   Ar = 4HA12 /ml  = 6,15cm2/ml  avec St=20cm. 

 

 

 

 

60 cm 

 Figure VI.6 : Schéma statique du débord. 

./mlcm54,1
348580,997

1006,31

s
σd

u
β

u
M

u
A 2

3










x
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b. Vérification à l’ELU  

 Vérification de la condition de non fragilité  

 
.7,00cm

400

2,1581000,23

fe

fdb0,23
A 2t28

min 





  

 
2

min

2 cm00,7Acm69,7
u

A           Condition vérifiée. 

Donc on adopte :  5HA14/ml = 7,69cm2/ml. 

 

c. Vérification à l’ELS  

 

 

 

 

 µu = 0,006     = 0,0075. 

 
0,325

100

25

2

11,15

100

f

2

1γ
0075,0α C28 





 

 
    Condition vérifiée. 

Il n’y a pas lieu de faire la vérification des contraintes à l’ELS. 

Remarque  

Les armatures de la dalle sont largement supérieures aux armatures nécessaires au débord ; afin 

d’homogénéiser le ferraillage, les armatures de la dalle seront prolonger et constitueront   ainsi le 

ferraillage du débord.    

 

VI.8 FERRAILLAGE DE LA NERVURE 

Afin de trouver les efforts internes dans les nervures pour cela nous avons utilisé le logiciel ETABS 

en modélisant le radier général avec  toutes les caractéristiques géométriques et les données 

notamment les chargements qu et qs. 

VI.8.1 DETERMINATION DES EFFORTS ET CALCUL DES ARMATURES  

Les nervures considérées comme des poutres doublement encastrées. 

h = 120 cm ; b =50 cm ; c = 5 cm  

ELU:    qu = 172,61 kN/ml. 

ELS :   qs= 149,41 kN/ml. 

 

 

.1,15
26,89

31,06

M

M
γ

s

u 
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Figure VI.5 Présentation des chargements simplifiés. 

Après analyse du logiciel nous avons tiré les résultats suivants. 

 

 .1.........
4

5,0L: tranchant t 







 x

xLEffort


 

 .2.........
6

5,0L:tflechissanMoment 
2

m 














x

xL


 

 Sens X-X  

 Lt  =  2,97 (0.5 – 0.60/4)  = 1,03 m. 

 Lm = 2,97 (0.5 – 0.602/6) =1,3  m. 

 

 Sens Y-Y  

   = 4,9 (0.5 – 0.60/4)  =1,71 m. 

 Lm =4,9 (0.5 – 0.602/6)  = 2,15 m. 

a. Détermination des chargements  

 ELU : qu= 172,61 KN/m. 

 ELS : qs = 149,41 KN/m. 

 

 Sens XX  

 Pour les moments  

 Qu= 172,61 x 1,3 x 2= 448,78KN/m. 

 Qs= 149,41 x 1,3 x 2 =388,46 KN/m. 

. 

 Pour l’effort tranchant  

 Qu= 172,61 x 1.03 x 2 = 355,57 KN/m. 

 Qs= 149,41 x 1,03x 2 = 307,78 KN/m. 
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 .Sens YY  

 Pour les moments  

 Qu=172,61 x 2,15 x 2 =742,22 KN/m. 

 Qs=  149,41 x 2,15 x 2 =642,46 KN/m. 

. 

 Pour l’effort tranchant  

 Qu= 172,61 x 1,71x 2 = 590,32 KN/m. 

 Qs= 149,41x 1,71x 2 =510,98 KN/m.  

 

b. Diagramme des moments fléchissant et des efforts tranchants  

Les diagrammes des moments fléchissant et les efforts tranchants sont donnés par le logiciel Etabs  

 

a. Sens longitudinal ( x-x). 

 

Figure VI.6 schéma statique de chargement  de la nervure  a  l’ELU. 

 

 

Figure VI.7 schéma statique de chargement  de la nervure  a  l’ELS. 

  

Figure VI.8 : Diagramme des moments fléchissant a l’ELU. 

 

 

 

Figure VI.9 Diagramme des moments fléchissant a l’ELS. 
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Figure VI.10 Diagramme des  efforts tranchants a l’ELU. 

b. Sens transversal (y-y). 

 

Figure VI.11 schéma statique de chargement  de la nervure  a  l’ELU. 

 

 

 

 

Figure VI.12 schéma statique de chargement  de la nervure  a  l’ELS. 

 

Figure VI.13 Diagramme des moments fléchissant a l’ELU. 

 

 

Figure VI.14 Diagramme des moments fléchissant a l’ELS. 
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Figure VI.15 Diagramme des  efforts tranchants a l’ELU. 

            

Les résultats des moments et efforts relevés de l’ETABS sous forme de schémas sont résumés dans 

le tableau suivant : 

 

Tableau V I.4  sollicitation dans les nervures. 

 

1.  1es armatures longitudinales 

Le ferraillage se fera avec les moments max aux appuis et en travées : 

o Calcul des armatures  

 Sens longitudinal X-X  

 
..92,263max mKNM t   

 
..87,359max mKNM a   

b = 50 cm; h = 120 cm; d = 115 cm   , fbc = 14, 2 MPa   ,   st = 348 MPa. 

 

 Aux appuis  

0,3920.038
14,211550

1087,359

fdb

M
μ l2

3

bc

2

app

u 






  La section est simplement armée (SSA). 

 
0,981.0,038μ u  

.
 

Soit :   5HA20+5HA16 = 25,75 cm2/ml. 

  Avec : St = 20 cm.  

 Sollicitations 

(max) 

ELU ELS 

Sens 

Longitudinal 

xx 

Ma (KN. m) 551,88 384,71 

Mt (KN .m) 289,06 201,50 

           T (KN) 731,55 511,99 

Sens 

Transversal 

yy 

Ma (KN .m) 1032,17 940,57 

Mt (KN. m) 659 ,73 611,55 

           T (KN) 1209,42 947,61 
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 En travée  

 

0,392.0.028
14,251150

1092,263

fdb
Mtμ l2

3

bc
2u 







 

 

 

La section est simplement armée (SSA). 

 
0,986.0280,μu  

. 

 

.cm68,6
3481150,986

1092,263

σd
MtA 2

3

st

st 







  

 

Soit : 5HA20+2HA16= 19,72 cm2/ml. 

   Avec :   St = 20 cm.   

 Sens transversal Y-Y  

 
..91,803max mKNM t   

 
..75,968max mKNM a   

b = 50 cm, h = 120 cm, d = 115 cm   , fbc = 14, 2 MPa   ,   st = 348 MPa. 

 

 Aux appuis  

0,392.0,102
14,211550

1075,968

fdb

M
μ l2

3

bc
2

app

u 






 

 

     La section est simplement armée(SSA). 

 

 

.cm58,25
3481150,946

1075,968

σd

M
A 2

3

st

app

sa 









 

 Soit :   9HA20= 28,27 cm2/ml. 

Avec : St = 20 cm . 

 En travée  

0,392.0,008
14,211550

1091,803

fdb
Mtμ l2

3

bc
2u 







 

 

 

La section est simplement armée (SSA).. 

0,958. 800,μu  
 

 

0,946.1020,μu  
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.cm96,20
348  115  0,958

10 91,803

σdb
MtA 2

3

st

st 






  

Soit :   6HA16+6HA14= 21,29 cm2/ml.     

Avec :   St = 20 cm.  

Les résultats des ferraillages sont résumés dans les tableaux qui suivent : 

. 

  Mu  Obs β As A adopté 

Sens 

X-X 

Appui 359,87 0,038 SSA 0,981 25,75   5HA20+5HA16 

travée 263,92 0,028 SSA 0,986 19,72   5HA20+2HA16 

Sens 

Y-Y 

Appui 968,75 0,016 SSA 0,909 28,27 9HA20 

travée 803,91 0,08 SSA 0,958 21,29 5HA20+2HA16 

 

Tableau I.6   ferraillage des nervures . 

VI.8.2   VERIFICATION A L’ELU  

a. Condition de non  fragilité  

ft28 = 0,6 + 0,006fc28 = 2,1MPa. 

As ≥ Amin = 0,23bd
ft28

fe
= 0,23 × 50 × 115 ×

2,1

400
= 6,94 cm.2 

  𝐀𝐮𝐱 𝐚𝐩𝐩𝐮𝐢𝐬 ∶

{
Ax

a = 25,75 cm² > Amin  = 6,94 cm2/ml → Condition verifiée.

Ay
a = 19,72 cm² > Amin = 6,94 cm2/ml → Condition verifiée.

 

 

𝐄𝐧 𝐭𝐫𝐚𝐯é𝐞 ∶ {
Ax

t = 25,75 cm² > Amin  = 6,94cm2/ml → Condition verifiée.

Ay
t = 21,29 cm² > Amin = 6,94 cm2/ml → Condition verifiée.

 

 

b. Vérification de l’effort tranchant  

Aucune armature d’effort tranchant n’est nécessaire si :  

τu ≤ τu = min {0,15 ×
fc28

γb
  ; 4MPa} = 2,5MPa. 
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Sens XX  ∶   τu =
Tu

bd
=

651,00 × 103

500 × 1150
= 2,1 MPa ≤ τ̅u = 2,5MPa → condition vérifiée.  

 

Sens YY  ∶   τu =
Vu

bd
=

1301,75 × 103

500 × 1150
= 2,26MPa ≤ τ̅u = 2,5MPa → condition vérifiée. 

 

c. Armatures transversales  

 Diamètre 

∅t ≥
∅l

3
=

20

3
= 6,67mm     Soit ∶   ∅t = 8mm. 

 

 Espacement des armatures 

D’après le RPA 99, les armatures transversales ne doivent pas dépasser la valeur de : 

 

 En zone nodale : 

St ≤ min (
h

4
 ; 12∅l) = min (

120

4
 ; 12 × 2) = 24 cm            →             Soit  St = 20 cm. 

 

 En zone courante: 

  

St ≤
h

2
=

120

2
= 60 cm          →           Soit  St = 20 cm. 

 

d. La quantité d’armatures transversales 

En zone nodale ∶ Amin = 0,003 × St × b = 2,25cm2. 

En zone courante ∶ Amin = 0,003 × St × b = 3cm2. 

Soit ∶  At = 6HA8 cm2 (02 cadres ). 

 

e. Armatures de peau (BAEL, Art 4.5.34)  

Des armatures dénommées « armatures de peau » sont réparties et disposées parallèlement à la fibre 

moyenne des poutres de grandes hauteur, leur section est au moins égale à 3 cm² par  mètre de 

longueur de paroi mesurée perpendiculairement à leur direction, en l’absence de ces armatures, on 

risquerait d’avoir des fissures relativement ouvertes en en dehors des zones armées. 

Dans notre cas, la hauteur de la poutre est de 120 cm, la quantité d’armatures de peau nécessaire  

Soit donc 4HA12 avec As= 4,52 cm.² 
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VI.8. 3  VERIFICATION A L’ELS  

a. Vérification de la contrainte dans le béton  

On peut se disposer de cette vérification, si l’inégalité suivante est vérifiée : 

 

 Sens longitudinal 

 En appui  

ρ =
Mu

Ms
=

359,87

294,55
= 1,227. 

μ = 0,001 → α = 0,45 <
γ − 1

2
+

fc28

100
= 0,465 → Condition vérifiée. 

 

 En travée  

 

ρ =
Mu

Ms
=

263,92

212,17
= 1,24. 

μ = 0,01 → α = 0,045 <
γ − 1

2
+

fc28

100
= 0,465 → Condition vérifiée. 

 

 Sens transversal  

 En appui  

 γ =
Mu

Ms
=

1032,17

940,57
= 1,097 

 

μ = 0,114 → α = 0,1517 <
γ − 1

2
+

fc28

100
= 0,2895 → Condition vérifiée 

 

 En travée  

 

 γ =
Mu

Ms
=

659,73

611,55
= 1,097. 

 

 μ = 0,074 → α = 0,0962 <
γ−1

2
+

fc28

100
= 0,2895 → Condition vérifiée. 

 

La condition
γ − 1

2
+

fc28

100
> 𝛼 est vérifiée donc il n’est pas nécessaire de vérifier les 

contraintes dans le béton à l’ELS.  

 Après avoir dimensionné et calculé la section d’armatures nécessaires pour les différents 

éléments de la structure nous passerons aux plans d’exécution. 

 

 



Conclusion générale

Ce projet nous a permis d’un coté d’assimiler les différentes techniques et logiciels de

calcul ainsi que la réglementation régissant les principes de conception et de calcul des

ouvrages dans le domaine du bâtiment.

On a utilisé le logiciel ETABS afin d’interpréter les résultats qui nous ont permis

d’aboutir au ferraillage des différents éléments de construction.

D’après l’étude qu’on a faite, il convient de souligner que pour la conception

parasismique, il est très important que l’ingénieur civil et l’architecte travaillent en étroite

collaboration dès le début du projet pour éviter toutes les conceptions insuffisantes et pour

arriver à une sécurité parasismique réalisée sans surcoût important.

L’étude de l’infrastructure est conçue en radier général du fait de la faible portance du sol

support et l’importance de la structure et cela pour bien reprendre les charges transmises par

la structure au sol.

Enfin, nous espérons que ce modeste travail sera une référence pour d’autres projets de fin

d’études.



 Document technique réglementaire (D.T.R BC 2.2), Charges

permanentes et surcharges d’exploitation

 Cours de béton armé (BAEL91 et DTU associer).

 Règles BAEL91 modifié 99

 Règlement Parasismique Algérien (R.P.A 99 modifié 2003).

 Cours et TD des années de spécialité.

 Thèses de l’université Mouloud MAMERI.



Plans d’exécution












